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ПРЕДИСЛОВИЕ 


Демографические прогнозы говорят о том, что при совре¬ 
менных темпах роста население земли удвоится через 35 лет. 
Это означает, что за этот срок должно быть построено больше 
жилья, чем к сегодняшнему дню за всю историю человечества. 
Больше потому, что требования к комфорту и удобствам жи¬ 
лых помещений также непрерывно возрастают. 

Основной прирост населения во всех технически развитых 
странах происходит за счет жителей городов. В СССР за 50 
лет городское население увеличилось примерно ,в 5 раз и по пе¬ 
реписи 1970 г. составило 56% общего числа жителей страны. 
Индустриализация и механизация сельского хозяйства приво¬ 
дят к укрупнению сельских поселений и создают тенденцию к 
превращению их также в поселки городского типа. Ожидается, 
что к концу нашего столетия около 80% населения СССР будет 
жить в городах. Для удовлетворения возрастающей потребно¬ 
сти в жилье решениями XXV съезда партии предусмотрен 
дальнейший рост объемов жилищного строительства. В десятой 
пятилетке будет построено около 550 млн. м 2 общей площади жи¬ 
лых домов. 

Для условий городского строительства характерны ограни¬ 
ченность и стесненность территории, вызванные стремлением 
сократить протяженность городских коммуникаций и сохранить 
сельскохозяйственные угодья и лесопарки пригородной зоны. 
Это затрудняет развитие городов за счет расширения их террито¬ 
рии и вынуждает увеличивать этажность городской застройки. 

Таким образом, тенденцию роста этажности жилых и граж¬ 
данских зданий следует признать закономерной, что подтвер¬ 
ждается мировой практикой градостроительства. Здания в 30— 
50 этажей построены или строятся во всех больших городах 
Европы, Америки и других континентов. С ростом этажности 
гражданское строительство переходит в новое качество: здания 
становятся сложными и ответственными инженерными соору¬ 
жениями. Об их ответственности говорит тот факт, что в жи¬ 
лом или административном высотном здании одновременно пре¬ 
бывают тысячи людей, жизнь и благополучие которых непос¬ 
редственно зависят от знания и умения проектировщиков и 
строителей, осуществляющих эти сооружения. 

В настоящей книге развивается ранее предложенный авто¬ 
ром метод расчета зданий как единых пространственных сис¬ 
тем с учетом специфики железобетонных конструкций, требо¬ 
ваний, вытекающих из индустриальных методов их возведения, 
и особенностей работы железобетона в эксплуатационных усло¬ 
виях (трещины, нарастание деформаций во времени и т. п.). 


1* Зак. 99 




Книга является вторым изданием второй части учебного 
пособия «Проектирование крупнопанельных зданий» (М., 
Стройиздат, 1967). Настоящее издание существенно дополнено 
за счет исследований, выполненных автором и его учениками 
за время, прошедшее после выхода первого издания. Важней¬ 
шие дополнения относятся к совместной работе разнотипных 
вертикальных несущих конструкций в пространственных несу¬ 
щих системах (гл. III и IV), к податливости перекрытий в пло¬ 
скости и сопротивлению их кручению из плоскости (гл. VII), 
оценивается влияние этих факторов на усилия и перемещения 
несущей системы и на ее устойчивость (гл. VIII). Соответствую¬ 
щие расчеты основываются на результатах экспериментальных 
исследований жесткости перекрытий на изгиб, сдвиг и кручение. 
Впервые рассмотрены расчеты ядродиафрагмовых систем, 
зданий из объемных блоков, зданий типа труба с ростверками, 
комбинированных несущих систем (на «столах», «ножках» 
и т. п.), конструкций со скрытым каркасом, монолитных ядер 
жесткости и др. 

Такое обилие нового материала при небольшом объеме кни¬ 
ги потребовало редакционной переработки тех разделов, кото¬ 
рые сохранились из первого издания. Они изложены более 
компактно, подробные пояснения, которые были необходимы 
в первом издании ввиду новизны рассматриваемой проблемы 
здесь по возможности сокращены. 

Все примеры, вошедшие в первое издание, пересмотрены в 
связи с переходом на систему единиц СИ, многие примеры вы¬ 
полнены заново; учтены требования новых глав СНиП ІІ-21- 
75, 11-6-74, П-15-74 и др. 

Книга предназначена служить учебным пособием при курсо¬ 
вом и дипломном проектировании на старших курсах строи¬ 
тельных вузов и факультетов, а также при подготовке аспиран¬ 
тов. Она соответствует программам основного и специального 
курса железобетонных конструкций для специализации: про¬ 
мышленное и гражданское строительство и конструкции 
промышленных и гражданских сооружений. Книга написана по 
материалам лекций, которые автор читает более десяти лет на 
факультетах ПГС и повышения квалификации преподавателей 
вузов в Московском инженерно-строительном институте 
им. В. В. Куйбышева, с учетом опыта его работы в качестве 
консультанта в проектных и научно-исследовательских органи¬ 
зациях (ЦНИИЭП торговых зданий и туристских комплексов. 
Управление проектирования экспериментального жилого райо¬ 
на Сев. Чертаново, Моспроект, МНИИТЭП и др.). 

Автор благодарит всех приславших свои замечания и поже¬ 
лания по первому изданию книги, а также инженеров Н. И. Се¬ 
нина, А. В. Степанова, Н. И. Преснякова и Т. С. Фомичеву, ока¬ 
завших помощь в подготовке некоторых примеров расчета. 



Г Л А В А I. КОНСТРУКТИВНЫЕ СИСТЕМЫ 
И РАСЧЕТНЫЕ МОДЕЛИ МНОГОЭТАЖНЫХ ЗДАНИИ 


§ 1. НЕСУЩАЯ СИСТЕМА ЗДАНИЯ. 

КЛАССИФИКАЦИЯ ЕЕ ЭЛЕМЕНТОВ 

Конструктивной основой современного многоэтажного зда¬ 
ния служит пространственная система, состоящая из стержне¬ 
вых и панельных железобетонных элементов (рис. 1.1). Эта 
система, называемая несущей системой, обладает, как правило, 
монотонной структурой по высоте. Монотонностью будем назы¬ 
вать геометрическую тождественность одноименных элементов 
во всех этажах здания или в его рассматриваемой части. 

Несущая система многоэтажного здания при любой конст¬ 
руктивной схеме образуется вертикальными несущими конст¬ 
рукциями, объединенными .в единую пространственную систему 
с помощью горизонтальных несущих конструкций — перекры¬ 
тий здания. На рис. 1.1 показана несущая система многоэтаж¬ 
ного здания, образованная разнотипными вертикальными кон¬ 
струкциями, а на рис. 1.2 — основные типы наиболее' часто 
встречающихся плоских вертикальных несущих конструкций. 

Вертикальные несущие конструкции состоят из вертикаль¬ 
ных элементов (панельных столбов, колонн каркаса) и связей, 
соединяющих эти элементы по вертикальным швам. Такими 
связями в .вертикальных несущих конструкциях служат свар¬ 
ные соединения закладных деталей или выпусков арматуры, 
бетонные шпонки и выступы перекрытий, ригели рам с жестки¬ 
ми узлами, перемычки или участки перекрытий над проемами 
между столбами бескаркасного здания и т. п. Эти связи явля¬ 
ются связями сдвига, так как они препятствуют свободному 
взаимному сдвигу смежных элементов по вертикальным швам, 
при изгибе вертикальной несущей конструкции в своей 
плоскости. 

В зависимости от жесткости связи сдвига можно условно 
разделить на жесткие, гибкие (шарнирные) и податливые. При 
жестких связях соединенные ими вертикальные элементы де¬ 
формируются как единый сплошной консольный брус, а связи 
остаются прямыми и направлены по радиусу кривизны 
этого бруса (рис. І.З.а). Если связи шарнирные, то каждый 
столб деформируется самостоятельно (рис. 1.3,6), а связи по¬ 
ворачиваются, оставаясь горизонтальными. Эти два крайних 



случая в действительности не встречаются, так как реальные 
связи всегда обладают некоторой конечной податливостью и 
тогда столбы деформируются, как показано на рис. І.3,в, при¬ 
чем связи изгибаются и испытывают деформации сдвига. В 
местах их жесткого соединения со столбами возникают местные 
моменты и перерезывающие силы. Перерезывающие силы от 



Рис. 1.1. Схема несущей системы многоэтажного здания 
г — рама; 2 — диафрагма; 3 — рамодиафрагма; 4 — ядро (ствол) 



этажного здания 

а—г — односвязные конструкции; д—ж — двухсвязные конструкции; з, и — мкогосвязные 
конструкции (а, 6, д, з —диафрагмы, г, и — рамы; в, е, ж — рамодиафрагмы); 1 — 
столбы; 2 — связи; 3— колонны 




связей накапливаются по высоте столба и создают в нем нор¬ 
мальную силу N. Местные моменты имеют знак, обратный зна¬ 
ку внешнего момента, и поэтому уменьшают его (по сравнению 
со схемой на рис. 1.3,6) так же, как прогиб и угол наклона 
верхней части столба. 

Несущие конструкции, имеющие один вертикальный шов и, 
следовательно, один ряд связей сдвига, назовем одноовязными, 
иные —двух-, трех- и многосвязными (см. рис. 1.2). Вертикаль¬ 
ные несущие конструкции в виде столбов стеновых панелей 
(одного или нескольких, объединенных связями сдвига) назы¬ 
ваются диафрагмами; несущие конструкции, состоящие из 
колонн и ригелей, — рамами, а сочетающие колонны, ригели и 
панельные стенки — рамодиафрагмами, или каркасными ди¬ 
афрагмами. 

Вертикальные несущие конструкции могут быть и не плос¬ 
кими; такова, например, пространственная вертикальная конст¬ 
рукция в центре здания, показанная на рис. 1.1, состоящая из 
поперечных плоских конструкций, соединенных связями сдвига 
с продольными диафрагмами. Объединенные таким образом 
конструкции образовали ядро (ствол). В последние годы часто 
применяются монолитные ядра, возводимые в скользящей или 
переставной инвентарной опалубке. 

Термин столб применяется к сплошным вертикальным эле¬ 
ментам, обладающим существенной изгибной (сдвиговой) жест¬ 
костью при работе в качестве консоли, защемленной в основа¬ 
нии. Этот термин соответствует сложившейся терминологии, 
принятой в строительстве каменных зданий, где подобные вер¬ 
тикальные элементы издавна называются кирпичными столбами. 
Представляется логичным подобный же элемент, но сложенный 
не из кирпича, а из поставленных друг на друга панелей или 
выполненный в монолите, именовать панельным столбом или 



I — столбы; 2 — связи; 3 — моменты; 4 — поперечные силы, передаваемые от связей на 




просто столбом. Такое название полнее отвечает свойствам и 
признакам обозначаемого им конструктивного элемента, чем 
встречающиеся иногда в литературе названия: «полоса», «стол¬ 
бец», «ветвь», «пилон» и др. 

В отличие от столбов колоннами называются вертикальные 
элементы, изгибная жесткость которых недостаточна для того, 
чтобы рассматривать их как самостоятельные консоли, защем¬ 
ленные в основании. Ввиду этого колонны считаются восприни¬ 
мающими только нормальные силы и местные моменты, пере¬ 
даваемые связями. 

Перекрытия выполняют ,в несущей системе здания разнооб¬ 
разные задачи. Помимо очевидной функции восприятия полез¬ 
ной нагрузки и передачи ее вертикальным несущим конструк¬ 
циям перекрытия служат горизонтальными диафрагмами, 
объединяющими вертикальные конструкции в единую простран¬ 
ственную систему, при этом перекрытия в своей плоскости рабо¬ 
тают на изгиб, сдвиг и на мембранные усилия, а из плоско¬ 
сти — на изгиб и кручение. Кроме того, как уже было сказано, 
перекрытия или их отдельные участки могут служить связями 
сдвига между вертикальными элементами несущей системы 
здания. 

§ 2. КОНСТРУКТИВНЫЕ СИСТЕМЫ ВЫСОКИХ ЗДАНИИ 

В современной практике массового городского многоэтаж¬ 
ного строительства преобладают две конструктивные систе¬ 
мы— каркасная и панельная (бескаркасная). В каркасном 
здании (рис. 1.4) вертикальными элементами несущей системы 
являются железобетонные колонны, в бескаркасном (рис. 
1.5) — столбы поставленных друг на друга стеновых панелей 
(блоков) или монолитные стены. Каркасная система предназ¬ 
начается главным образом для зданий административного и 
общественного назначения, так как в этих зданиях нужны 
большие неперегороженные помещения. Бескаркасная система 
применяется для жилых домов, в которых несущие внутренние 
стены естественно служат межквартирными и межкомнатными 
перегородками. 

Здания, в которых нижние 1—3 этажа каркасные, а осталь¬ 
ные— панельные, называются зданиями комбинированной сис¬ 
темы (рис. 1.6). Такая система находит все большее примене¬ 
ние в застройке городских площадей и магистралей с интенсив¬ 
ным движением транспорта. Нижние этажи используются для 
размещения предприятия торговли и обслуживания либо для 
стоянок и проездов автомашин. 

Объемно-блочные здания, которые собирают из готовых 
пространственных элементов — объемных блоков (рис. 1.7), 
обычно выполняют без каркаса, устанавливая блоки один на 
другой. В некоторых случаях эти здания строят с каркасом, 
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тогда объемные блоки служат заполнением и каждый блок не¬ 
сет только собственную массу и полезную нагрузку. 

Здания из объемных блоков представляют собой наиболее 
индустриальную форму строительства, в которой максимум 
производственных процессов переносится в заводские условия. 

Исходя из условий транспортно-монтажной массы объемные 
блоки имеют размеры комнаты и потому эта система предназ¬ 
начается в основном для жилых домов. 



Рис. 1.4. Фрагмент многоэтажного зда- Рис. 1.5. Конструктивная система 
ния каркасной системы бескаркасного здания. Панельные 

/ — колонна; г—консоль колонны для опира- столбы вертикальных диафрагм 
3 ~ распорка; ■/ — ригель; 5 — на- связаны непосредственно плитами 
п р рытия перекрытий 



Рис. 1.6. Схема здания комбинированной Рис. 1.7. Схема монтажа здания 
системы из объемных блоков-комнат 




В многоэтажных зданиях каркасной системы горизонталь¬ 
ные нагрузки воспринимаются обычно вертикальными диафраг¬ 
мами — стенками жесткости (рис. 1.8) или ядрами жесткости 
(стволами), консольно защемленными в фундамент. Каркас 
здания рассчитывают в этом случае только на вертикальные 
нагрузки, что позволяет унифицировать его элементы и обеспе¬ 
чить монотонность конструкции по высоте здания. Такого типа 
каркасы называются связевыми, потому что диафрагмы или 
ядра жесткости работают аналогично металлическим верти¬ 
кальным связям. 

В тех случаях когда все горизонтальные и вертикальные 
нагрузки воспринимаются только каркасом, узлы которого вві- 
полняют для этой цели как узлы жестких рам, каркас называ¬ 
ется рамным. В таких каркасах узловые моменты от горизон¬ 
тальной нагрузки возрастают к низу здания, вследствие чего 
при большой этажности не удается сохранить постоянство сече¬ 
ний одноименных элементов в верхних и нижних этажах зда¬ 
ния, а на конструкцию рамных узлов в нижних этажах расхо¬ 
дуется много металла. По этим причинам рамные каркасы в 
многоэтажных зданиях в обычных условиях применяются редко. 

Синтезом связевого и рамного каркасов является рамносвя- 
зевый каркас, в котором горизонтальные и вертикальные наг¬ 
рузки воспринимаются совместно рамами каркаса и стенками 
или ядрами жесткости (стволами). При этом усилия в элемен¬ 
тах каркаса распределяются по высоте здания равномернее, 
чем в рамном каркасе, и потому эти элементы легче унифици¬ 
ровать. 

Наружные стены в высоких зданиях выполняют из легких 
навесных панелей, не участвующих в работе несущих конструк¬ 
ций и служащих лишь ограждением, передающим на эти конст¬ 
рукции горизонтальные ветровые нагрузки. 

Зарубежный опыт проектирования и строительства [60, 79]* 
показал, что рассмотренные конструктивные системы при 
высоте зданий в 50 и более этажей уступают другим, более 
эффективным системам. Последние основываются на принципе 
переноса основных вертикальных несущих конструкций на пе¬ 
риферию плана здания. Таким приемом достигается макси¬ 
мальное увеличение момента инерции поперечного сечения не¬ 
сущей системы здания в целом и, следовательно, предельное 
увеличение ее общей жесткости. Этот принцип воплощен в Со¬ 
ветском Союзе еще при проектировании первых высотных зда¬ 
ний в начале 50-х годов. Так были запроектированы советски¬ 
ми специалистами «ветровые коробки»: Дворца культуры и 
науки в Варшаве [63], высотных зданий в Москве и др. Пери¬ 
ферийная несущая система образуется жесткими рамами или 


* В квадратных скобках указываются ссылки на литературу по перечню, 
помещенному в конце книги. 
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Рис. 1.9. Периферийные канет- Рис. 1.12. Распределение нормальных 

руктивные системы высотных сил в колоннах периферийной нёсущей 

зданий системы типа безраскосной трубы от 

а - безраскосная труба; б-рас- действия горизонтальной нагрузки 
косная труба; 1- ядро; 2-пере- / - для системы типа труба с ядром; 2 —то 

крытие; 3 — колонны; 4 — ригели; же , для трубы без ядра (пунктиром — то же. 

5 — раскосы для сплошной консоли) 


фермами, расположенными в плоскости наружных стен зда¬ 
ния. Соединенные в углах эти плоские вертикальные несущие 
конструкции превращаются в пространственную систему типа 
призматической (в некоторых случаях пирамидальной) сетча¬ 
той оболочки или трубы прямоугольного сечения со сторонами, 
равными сторонам плана здания (рис. 1.9). 

Так как в высотном здании обычно имеется ядро (ствол) для 
лифтов, лестниц и коммуникаций, то его нередко используют в 
Качестве элемента несущей системы. Совместность работы ядра- 
ствола и периферийной системы обеспечивается перекрытиями 
(рис. 1.9,а) или специальными жесткими горизонтальными рост¬ 
верками, располагаемыми в двух-трех уровнях по высоте здания 
(рис. 1.10). Ростверки играют принципиально ту же роль, что 
и связи сдвига (сравните рис. 1.10,а и рис. 1.3,в). Они умень¬ 
шают прогибы и изгибающие моменты в ядре и вовлекают в 
работу на горизонтальную нагрузку вертикальные элементы 
(колонны) периферийной системы. Под влиянием сопротивле¬ 
ния ростверков изгибу и сдвигу в периферийных колоннах воз¬ 
никают нормальные силы N (рис. 1.10,6), за счет которых с яд¬ 
ра снимается часть внешнего момента, равная ІѴЬ (рис. 1.10,в). 

Периферийная несущая система, как видно из рис. (.9, мо¬ 
жет быть безраскосной и раскосной [77]. В первом случае сис¬ 
тема (труба) образуется из жестких крестообразных элементов 
(рис. 1.11). Безраскосная рамная система, несмотря на стрем¬ 
ление придать ее узлам большую жесткость, оказывается все 
же достаточно податливой в своей плоскости, вследствие чего 
нормальные силы от горизонтальной нагрузки распределяются 
в колоннах этой системы неравномерно (рис. 1.12). В раскос¬ 
ной трубе (см. рис. 1.9,6) каждая плоскость представляет со¬ 
бой ферму, элементы которой работают на осевые усилия и 
потому требуют меньше материала, чем элементы безраскосной 
трубы, особенно при использовании предварительного напряже¬ 
ния раскосной решетки. 

Периферийная несущая система может располагаться как 
снаружи ограждающей поверхности стены, так и с внутренней 
ее стороны. В первом случае она подвергается влиянию коле¬ 
баний наружной температуры, тогда как температура внутрен¬ 
них конструкций постоянна. Это вынуждает разделять послед¬ 
ние температурными швами по высоте здания (рис. 1.13) [60]. 

Промежуточные этажи свободны от опор и могут использо¬ 
ваться для общественных нужд. В то же время они служат темпе¬ 
ратурными компенсаторами. Не исключена возможность вы¬ 
полнения аналогичной несущей системы в предварительно-нап¬ 
ряженных железобетонных конструкциях. 

Так как ширина жилых зданий по требованиям естественного 
освещения обычно не превышает 15—18 м, то при высоте в 40 
и более этажей и прямоугольном плане они становятся слиш¬ 
ком узкими и гибкими в поперечном направлении. Увеличение 
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их этажности возможно за счет придания им в плане очерта¬ 
ний толстостенного стержня открытого или замкнутого профи¬ 
ля (рис. 1.14). Здания в виде толстостенного цилиндра [76] 
могут иметь 80—120 этажей при наружном диаметре 91 и внут¬ 
реннем диаметре 60 ,м. Для обеспечения температурных дефор¬ 
маций оболочки диафрагмы разрезают горизонтальными шва¬ 
ми через каждые 20 этажей. 


§ 3. РАСЧЕТНЫЕ МОДЕЛИ И ПРИНЦИПЫ ИХ РАСЧЕТА 


Несущая система многоэтажного здания может быть схема¬ 
тизирована различными расчетными моделями [32]: дискрет¬ 
ными, континуальными и дискретно-континуальными. 

Дискретные модели сохраняют дискретное расположение 
связей и вертикальных элементов, заданное в действительной не¬ 
сущей системе, а в некоторых вариантах углубляют дискретиза¬ 
цию сплошных элементов путем их членения на более мелкие 
участки (метод конечных элементов [4, 9, 12 и др.]) или путем 
замены континуума стержневой решеткой [64 и др.]. Дискрет¬ 
ные модели нашли применение благодаря развитию электрон¬ 
но-вычислительной техники. Расчет на основе этих моделей 
сопряжен с решением систем алгебраических уравнений весьма 
высоких порядков, что затрудняет пока их применение для рас¬ 
чета несущих систем в целом. 

Континуальные модели рассматривают здание как оплош¬ 
ную многостенчатую призматическую оболочку с вертикальной 
осью (рис. 1.15,а) или как горизонтальную призматическую 
оболочку, опирающуюся на жесткие торцовые диафрагмы (рис. 
1.15,6). 

В первом случае при обеспечении жесткой монолитной свя¬ 
зи продольных и поперечных стен здание может быть рассчита¬ 
но по методу [13]. Наличие жестких поперечных диафрагм-пе¬ 
рекрытий позволяет считать многосвязный контур оболочки не- 
деформируемым. 

Вторая схема [10 и др.] в отличие от первой предполагает 






Рис. 1.15. Кон¬ 
тинуальные мо¬ 
дели несущей 
системы здания 
а — консольная 
оболочка с вертн- 

призматическая 
оболочка с гори¬ 
зонтальной осью 
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Рис. 1.16. Дискретно- конти¬ 
нуальная модель односвяз¬ 
ной вертикальной несущей 
конструкции 

а — действительная конструк¬ 
ция; б — расчетная модель 



вертикальной несущей конструкции 

а — действительная конструкция; б — консольная 
модель с шарнирными связями; в — то же, с 
жесткими связями 


перекрытия податливыми в их плоскости, а торцовые диафраг¬ 
мы жесткими. В каркасном здании ригели рассматриваются 
как стрингеры, воспринимающие только осевые усилия, а ко¬ 
лонны «размазываются» по стенам, увеличивая их жесткость 
изгибу в плоскости поперечного сечения оболочки. 

Как уже указывалось, в высоких зданиях наружные стены 
выполняют, как правило, навесными, они не участвуют в рабо¬ 
те несущей системы, поэтому континуальные расчетные модели 
находят ограниченное применение в расчетах таких зданий. 
Первый вариант континуальной модели (рис. 1.15,а) уместен 
при расчете несущих систем типа «труба» (см. § 2 гл. I), а 
также при расчете ядер-стволов [27, 78] и объемно-блочных 
зданий [28], однако наличие проемов вынуждает прибегать к 
специальным мерам приведения модели к заданной системе 
(см. § 2 гл. IV). 

Дискретно-континуальные модели [22, 50, 58, 63, 66, 81, 82 и 
др.] сохраняют заданное дискретное расположение вертикаль¬ 
ных элементов несущей системы, но заменяют сосредоточенные 
связи континуальными, т. е. непрерывно распределенными по 
высоте здания. 

Такая модель позволяет заменить, например, в одноовязной 
конструкции (рис. 1.16) большое число неизвестных сил или 
перемещений одной функцией распределения искомого неиз¬ 
вестного по высоте здания. Математически это выражается за¬ 
меной системы алгебраических уравнений высокого порядка 
одним дифференциальным уравнением. 

В сложных несущих системах вместо одного уравнения по¬ 
лучается система дифференциальных уравнений, число которых 
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^как и число функциональных неизвестных) равно числу верти¬ 
кальных швов между элементами. 

Переход к непрерывному распределению связей предпола¬ 
гает, что число этажей достаточно велико для того, чтобы сос¬ 
редоточенные воздействия от перекрытий, перемычек или дру¬ 
гих связей сдвига можно было бы считать непрерывно распре¬ 
деленными по высоте несущих конструкций. Опыты [3] показа¬ 
ли, что уже для десятиэтажного здания такое предположение 
оправдывается. 

Разновидностями дискретно-континуальной модели являют¬ 
ся: консольная и так называемая консольно-заменяющая. В 
первой из них [72] все связи сдвига в заданной несущей систе¬ 
ме (рис. 1.17,а) приближенно считаются либо шарнирными, 
либо совершенно жесткими. Эта модель используется, напри¬ 
мер, для расчета каркасных зданий, узлы которых специально 
конструируются на восприятие момента, не превышающего 
55 кН-м, и, следовательно, приближенно считаются шарнирны¬ 
ми. В панельных зданиях она находит применение при такой 
раскладке плит перекрытий, которая создает почти шарнирную 
связь между панельными столбами несущей системы (рис. 
1.17,6). Если связи, наоборот, весьма жестки, то объединенные 
ими вертикальные элементы рассматриваются как единый 
сплошной консольный стержень (рис. 1.17, в). Таким образом, 
консольная модель —это предельный случай дискретно-кон¬ 
тинуальной модели при жесткости связей сдвига, стремящейся 
к нулю или к бесконечности. Очевидно, реальные связи облада¬ 
ют конечной жесткостью, далекой от этих пределов, поэтому 
расчет на основе консольной модели, не подкрепленный серьез¬ 
ным анализом действительной жесткости связей сдвига, может 
привести к существенно неточным результатам. 

В консольно-заменяющей расчетной модели [49] заданная 
несущая конструкция (см. рис. 1.17,а) моделируется сплошным 
консольным стержнем со сдвиговой и изгибной жесткостями, 
эквивалентными действительным жесткостям этой проемной не¬ 
сущей конструкции. Эта модель применима только для про¬ 
стых, симметричных в плане рамно-связевых систем с глухими 
диафрагмами (см. приложение 4). 

Приведенный краткий анализ расчетных моделей несущей 
системы многоэтажного здания позволяет сделать вывод, что 
дискретно-континуальная модель более универсальна и удобна 
для расчета сложных несущих систем, чем другие модели. Поэ¬ 
тому в дальнейшем речь пойдет главным образом об этой рас¬ 
четной модели. Для сложной пространственной несущей системы 
многоэтажного здания она представляет собой (рис. 1.18) пу¬ 
чок консольных тонкостенных стержней / прямоугольного про¬ 
филя, соединенных в горизонтальных плоскостях перекрытиями 
2, а по вертикальным швам — овязями сдвига 3. Заделка 
стержней (вертикальных элементов несущей системы) в 




основании может быть жесткой или упруго-податливой. На 
рис. 1.18 для удобства изображения перекрытия показаны как 
отдельные диски, расположенные поэтажно, однако в расчете по 
этой «модели они так же, как и связи сдвига, предполагаются 
непрерывно распределенными по высоте здания. 

Поскольку расчет такой модели [26, 34] оказывается в не¬ 
которых случаях сложным, в практике проектирования иногда 
используются упрощения. Так, в симметричных зданиях с 
жесткими в своей плоскости перекрытиями единую пространст¬ 
венную несущую систему заменяют для расчета двумя незави¬ 
симыми: поперечной и продольной плоско-параллельными сис¬ 
темами (см. § 2 гл. III). На рис. 1.19,а для примера показа¬ 
на аксонометрическая схема рамно-связевой несущей системы 
Здания, в которой сохранены диафрагмы и рамы, только па¬ 
раллельные плоскости ХУ; диафрагмы перпендикулярного нап¬ 
равления выделены в самостоятельную систему, рассчитывае¬ 
мую отдельно и независимо (она на этом рисунке не показа¬ 
на). Для расчета оставшейся системы, параллельной плоскости 
ХУ, может быть принята условная плоская схема, состоящая 
из вертикальной диафрагмы и рамы, соединенных между собой 
нерастяжимыми шарнирными связями в уровне каждого эта¬ 
жа (рис. 1.19,6). Эти связи заменяют действие междуэтажных 
перекрытий, которые в действительной системе связывают сто¬ 
ящие параллельно рамы и диафрагмы и обеспечивают равен¬ 
ство их прогибов от горизонтальной нагрузки, действующей на 
всю систему параллельно оси У (см. рис.1.19,а). 

Жесткость расчетной диафрагмы равна сумме жесткостей 
вертикальных диафрагм, а жесткость рамы — суммарной 
жесткости всех рам каркаса, входящих в рассматриваемую уп¬ 
рощенную систему, т. е. параллельных плоскости XV. 

Оси координат, за исключением особо оговоренных случаев, 
располагаются, как показано на рис. 1.18, причем начало ко¬ 
ординат совпадает с центром жесткостей и перемещается вмес¬ 
те с вершиной здания (рис. 1.20). Расположение начала коор¬ 
динат на свободном конце консоли удобно тем, что, во-первых, 
упрощаются записи выражений для нагрузки, поперечной силы 
и момента, поскольку в эти выражения входит х, а не (Н — х) т 
и, во-вторых, сохраняется для консоли то же правило знаков, 
которое обычно принимается для свободно лежащей балки на 
двух опорах, с той лишь разницей, что нагрузка при этом дол¬ 
жна приниматься со знаком минус. 

Остановимся на этом вопросе подробнее. Консоль на рис. 
1.20,а можно рассматривать как половину балки с пролетом 
2Я, опирающейся в точке О и симметричной ей точке О' на 
другом конце воображаемой балки. Изгиб, показанный на 
рисунке, будет вызываться в такой балке положительной наг¬ 
рузкой +ч(х), направление которой (рис. 1.20,а справа) 
совпадает с положительным направлением оси У. В этом случае. 
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очевидно, остаются в силе известные дифференциальные зави¬ 
симости между нагрузками, усилиями и перемещениями в сво¬ 
бодно лежащей балке с пролетом О — О': 

д (*)=— <г" = — М" = Е1 а. т = Е^у^ ѵ . (1.1) 

В действительности, в консоли неподвижна точка заделки, 
а перемещается свободная точка О, и изгиб консоли, показан¬ 
ный на рис. 1 . 20 ,а, будет вызываться нагрузкой, действующей 
против положительного направления оси У, т. е. отрицательной 
нагрузкой — ^ (де) (на рис. 1 . 20 ,а слева). 

В балке вторая производная от момента (т. е. нагрузка) 
отрицательна при положительной нагрузке, и, так как отрица¬ 
тельная величина не может быть равна положительной, прини¬ 
мается М."— —< 7 . В консоли в нашей системе координат (см. 
рис. 1 . 20 ,а) у положителен и возрастает по х, следовательно, 
его производная положительна и, так как угол наклона а тоже 
положителен, то у'= а. Угол а положителен (см. рис. 1.20,6) и 
убывает по х, значит, а' отрицательна, и так как момент (см. 
рис. 1 . 20 ,в), отложенный, как обычно, со стороны растянутого 
волокна, положителен, то 

у" = а' = — Л4/ЕУ. (1.2) 

Положительный момент возрастает по х, поэтому М' поло¬ 
жительна, но и поперечная сила (см. рис. 1 . 20 ,г) положитель¬ 
на, следовательно, М'=С2 и, согласно ( 1 . 2 ), 

у т = а" = — М ^ |Е^ = — ^|Е^. (1.3) 

Поперечная сила положительна и возрастает по х, значит, 
С?' положительна, но нагрузка отрицательна, поэтому следует 
принять С}'= — у. Таким образом, 

у™ = а'" =-— М"/Е 1 = — <Х Е / = д/Е 1, (1.4) 

т. е. балочные зависимости ( 1 . 1 ) сохраняют свое значение и 
для консоли, если координаты выбраны так, как показано на 
рис. 1 . 20 ,а. 

Вместе с тем, поскольку отрицательная нагрузка создает по¬ 
ложительный момент и поперечную силу, следует считать, что 
М = ! (—4, х), <г = ф(— < 7 , х) 

и, в частности, например, для равномерно распределенной го¬ 
ризонтальной нагрузки 

М = -дх*/ 2; () = -дх. (1.5) 

Подставляя в (1.5) величину нагрузки со знаком минус, по¬ 
лучим положительные значения усилий, что и будет отвечать 
выбранной системе координат и правилу знаков. Легко видеть, 
что (1.5) соответствует также зависимости (1.1). 


* Штрихами здесь и далее обозначаются производные рассматриваемой 
функции по аргументу х : У (х) =а[(х)/сІх; і"(х)=а г [(х)/сІх 2 и т. д. 
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Так как все формулы, кроме особо оговоренных, в последу¬ 
ющих главах выведены исходя из этих предпосылок, следует 
подставлять в них для получения положительных значений 
усилий и прогибов величину нагрузки </(*) со знаком минус. 

Прогиб в этой системе координат, согласно (1.1) и (1.4), 

х Н х 0 х Н х 




мах * 


Е] 


1 


а ах. 


( 1 . 6 ) 


но это прогиб «балочный», т. е. расстояние по нормали от оси 
X до рассматриваемой точки на оси консоли (см. рис. 1.20,а). 
Для этого прогиба граничные значения равны: у( 0)=0 и 
У(Н)Ч- 

Перемещение точек консоли относительно ее заделки, т. е. 
«консольный» прогиб, будет равен по абсолютному значению 


I У (х)1 = Г-у (*). 


(1.7) 


Подставляя (1.6) в (1.7), получим: 
н н 

I е /7 (*) I = 


І І I 1 4 ( Х) ах * = ] 1 ма * =Е * } ° Лх - ( 1 - 8 ) 


Граничные значения этого прогиба у(0) =/, у(Н) =0. 

В расчете следует принимать в качестве Н полную высоту 
здания до подошвы фундамента. При этом можно пренебречь 
небольшим преувеличением усилий за счет того, что на подзем¬ 
ную часть здания ветровая нагрузка не действует. 


ГЛАВА II. НАГРУЗКИ, ВОЗДЕЙСТВИЯ, 

ПРЕДЕЛЬНЫЕ ПЕРЕМЕЩЕНИЯ 

§ 1. ВЕРТИКАЛЬНАЯ НАГРУЗКА 

Вероятность одновременного загружения всех перекрытий 
полной временной нагрузкой уменьшается с увеличением этаж¬ 
ности здания, поэтому ІСНиП ІІ-6-74 разрешают снижать вре¬ 
менные нагрузки при расчете стен, столбов, колонн и фунда¬ 
ментов, умножая их для жилых, общественных и лечебных 
зданий, административных классных и бытовых помещений на 
коэффициент 

0,6 

Лі = °.3+-^, (Н.1) 

где т — число перекрытий над рассматриваемым сечением. 
Использование дифференцированного коэффициента т]і зат¬ 
рудняет расчет несущей системы здания, так как с изменением 
рассчитываемого уровня х меняется временная нагрузка на 
всех вышераоположенных перекрытиях. 
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Кроме того, для расчета несущей системы с учетом сопро¬ 
тивления связей надо знать нагрузку не только выше, но и ни¬ 
же рассчитываемого уровня, о чем в СНиП ничего не го¬ 
ворится. 

Анализ влияния т)! на величину временной нагрузки для 
зданий разной этажности позволяет рекомендовать для расчета 
несущих систем жилых и гражданских зданий с учетом сопро¬ 
тивления связей сдвига принимать одинаковое для всех уров¬ 
ней значение коэффициента гі 3 : 


Этажность 

9 

12 

16 

20 

25 

30 

35 

40 

50 и 
более 

ТЦ 

0,57 

0,54 

0,51 

| 0,49 

0,47 

0,45 

0,44 

| 0,43 

0,42 


Это позволит считать вертикальные нагрузки в многоэтажных 
зданиях с монотонной структурой равномерно распределенны¬ 
ми по высоте. Погонная нагрузка на і-тый вертикальный элемент 
(пренебрегая небольшим различием в этажных нагрузках от 
кровли, от технического этажа и т. п.) составляет: 

п 2 Я? эт 

Рі= —Іг~' (ІІ - 2) 

где Р? эт — нагрузка, приходящаяся на элемент і по грузовой площади от 
одного этажа здания (сумма берется по всем этажам) 

Р°„ = (<Я + т|, Я,) эт , 

где О і — постоянная; Р{ — временная нагрузка одного этажа; Я —высо¬ 
та здания. 

Погонная нагрузка р° действует на вертикальный элемент 
в общем случае с эксцентрицитетами ей и которые возни¬ 
кают вследствие неточности монтажа и влияния узловых изги¬ 
бающих моментов (см. § 1 и 5 гл. IX). 

Эксцентрицитет из плоскости рамы или диафрагмы не учиты¬ 
вается при расчете несущей системы в целом. 

Внецентренное действие вертикальной нагрузки в плоско¬ 
сти столба (рис. II. 1, а) эквивалентно совместному действию 
центральной распределенной нагрузки и распределенного мо¬ 
мента (рис. II.1,6). Погонный момент т* —р} е { создает в 
столбе изгибающий момент М* (х) =тпі х, эпюра которого по¬ 
казана на рис. II. 1,в. Важной особенностью этого вида нагруз¬ 
ки является равенство нулю поперечной силы при М = 
=М°(х)Ф0. 

Действие распределенного момента на любой столб вызыва¬ 
ет пространственную деформацию всей несущей системы и по¬ 
тому должно учитываться при ее расчете. 

Центральная вертикальная распределенная нагрузка не 
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влияет на работу несущей системы с шарнирными связями 
(консольная модель). Податливые связи поворачиваются, не 
изгибая столбы (рис. П.2,а). Но если столб связан с другими 
вертикальными элементами с помощью связей сдвига, цент¬ 
ральная нагрузка может привести к его изгибу (рис. П.2,б) и 
к пространственной деформации всей несущей системы, когда 

р°і/Аі Ф Р?+іМ ( -+і • 

Эквивалентный распределенный изгибающий момент будет ра¬ 
вен (см. приложение 1) 

/+і = &/, <-і-і (р?+і — Р р?)/(і +Р); Р = Л/+і/Л/> (Н-З) 

где А=ЕР —осевая жесткость (Е — модуль деформации; Р — площадь 
поперечного сечения вертикального элемента і). 

При этом столбы стремятся к различной осевой деформации 
под разной удельной нагрузкой, а связи, мешая этому, дефор¬ 
мируются сами и деформируют несущую систему. 

§ 2. ГОРИЗОНТАЛЬНАЯ НАГРУЗКА ОТ ВЕТРА 

Панели наружных стен передают ветровую нагрузку на 
перекрытия, работающие как горизонтальные диафрагмы (см. 
рис. 1.8). От перекрытий эту нагрузку воспринимают верти¬ 
кальные несущие конструкции (диафрагмы, рамы и т. п.), 
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которые передают ее на фундамент здания. Ветровая нагрузка 
нормирована СНиП П-6-74. Нормативное давление ветра для 
зданий с #>40 м, равномерно распределенной массой и посто¬ 
янной по высоте жесткостью при учете только первой формы 
колебаний, согласно п. 6.17 СНиП ІІ-6-74, -для любого уровня 
по высоте здания составляет: 

<7н = <7о С (к + Ь° ЧУ-І т)\ (II.4) 

где — скоростной напор на 1 м г поверхности данного фасада по п. 6.4 
СНиП; к — коэффициент возрастания скоростного напора, определяемый 
для данного уровня по п. 6.5 СНиП; й в — для верха здания; с —аэроди¬ 
намический коэффициент по п. 6.7—6.10 СНиП; /- — коэффициент, учитыва¬ 
ющий изменение пульсаций по высоте и форму собственных колебаний зда¬ 
ния (см. ниже) 


х/Н 

0 

0,1 

0,2 

0,3 

0,4 

0,5 

0,6 

0,7 

0,8 

0,9 

, 

1,36 

| 1,28 | 1,19 

1,1 

1 

0,9 

0,79 

0,66 

0,52 

0,34 


ѵ — коэффициент корреляции по табл. 11 СНиП; | — коэффициент 
динамичности, определяемый по графику СНиП в зависимости от параметра 



(здесь Т і — период 1-й формы колебаний); т — коэффициент пульсации, 
принимаемый по табл. 9 СНиП для верха здания. 

Эпюра ветрового давления (рис. ІІ.З) ограничена с одной сто¬ 
роны ломаной линией. Для удобства расчета эту эпюру заме¬ 
няем эквивалентной трапецией так, чтобы площадь трапеции 
была равна площади нормированной эпюры, а центры тяжести 
обеих эпюр лежали на одной высоте. 

Обозначив положение центра тяжести эпюр С=5// 7 (где 
5 и Р — статический момент относительно заделки и площадь 
заданной по СНиП эпюры ветровой нагрузки), найдем -пара¬ 
метры эквивалентной трапециевидной эпюры: 

а= (2Я — ЗС)/(ЗС — Я); (II.5) 

д = 2Р/[(1+а) Н]. (II.6) 

Расчетная нагрузка равна <7=1’,2<7 Н . Точность определения 
е, а следовательно, и Т мало оказывается на значении нагруз¬ 
ки (ІІ.4). Результаты измерений колебаний построенных много¬ 
этажных зданий [46, 70, 75 и др.] позволяют рекомендовать 
приближенную эмпирическую формулу (рис. ІІ.4) 

Т х » 0,021 Я, (II.7) 

где Я — высота здания, м. 

Для упрощенных расчетов можно, полагая в (ІІ.4) 
0,5-1,36-1,5» 1, 


* При Я-^40 м второй член в скобке равен нулю. 
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Рис. ІІ.З. Приведе¬ 
ние ломаной эпю¬ 
ры давления ветра 
(/) к эквивалент¬ 
ной трапециевид¬ 
ной (2) 


Рис. ІІ.4. Зависимость периода колебаний от 
высоты здания по „результатам измерений в 
натуре (пунктиром показано рекомендуемое 
для расчетов значение Г=0,021 Я) 

+ -данные [83]; О - то же [46]; Д — 1[75] ; □- 
171; • - [70] 


принимать сразу трапециевидную эпюру ветровой нагрузки с 
интенсивностью: 
вверху здания 

Ч, = Ч 9 к*с (1+т), (И.8) 

на уровне земли 

д Ѵн = °.65$ 0 с. (II.9) 

При изменении угла атаки ветра аэродинамический коэф¬ 
фициент с меняется и возникает эксцентрицитет равнодейству¬ 
ющей ветрового потока относительно центра наветренного фа¬ 
сада. При угле атаки 45° этот эксцентрицитет может быть при¬ 
нят равным 0,15 длины наветренного фасада, а полный коэф¬ 
фициент с будет равен: 1,1 при В/Ь = 0,5 и 1,3 при В!і = 0,2, 
где Ь — длина наветренного фасада, а 5 —ширина здания. 
Следует проверять ускорение колебаний верхних этажей 
возникающее при пульсации ветра. Оно не должно превышать 
0,1 м/с 2 во избежание неприятных ощущений у проживающих в 
доме людей: 

Уп 8 ‘ т ‘ 

Ѵі = Ъ— ^-. (И.К) 

2 $ Мі 
/=1 
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где у, — ордината первой формы свободных ко¬ 
лебаний для уровня і-го перекрытия; п —число 
перекрытий; — нормативная статическая вет¬ 
ровая нагрузка на 1 м 2 фасада для уровня і-го 
перекрытия; 5 ( —площадь і-го участка фасада, 
равная его длине, умноженной на высоту этажа; 

Ші — коэффициент пульсации, определяемый по 
табл. 9 СНиП для уровня і-го перекрытия; М< — 
масса і.-го участка; $■ —динамический коэффици¬ 
ент, определяемый по графику СНиП в зависимо¬ 
сти ОТ В]. 

Формула (11.10) может быть упроще-. 
на, если по (ІІ.5) и (ІІ.6) найти эквива¬ 
лентную нагрузку, Заменяющую 2 <7 н/<$*«; 
в (11.10). Обозначив эту эквивалентную 
нагрузку <?н и а^ п (рис. ІІ.5) и приняв во 

внимание в соответствии с многочисленными экспериментами 
[46, 75 и др.], что первая форма колебаний изображается на¬ 
клонной прямой, а масса здания равномерно распределена по 
его высоте, получим из (11.10) 

•'■-ТГ (' + -Т-)- <"1І) 

где д в и Мі должны быть определены при одинаковой ширине участка і. 



При трапециевидной эпюре горизонтальной нагрузки; 



(11.12) 

<М«>— <*(і + 

(11.13) 

тіх) — л г[ 1 +- ! тіг х )' 

(11.14) 

а прогиб верхней точки 


/г__ 4в + И чН *. 

1 120 Е У 0 4 

(11.15) 


В этих формулах ^ — интенсивность горизонтальной эквива¬ 
лентной распределенной нагрузки вверху здания (см. рис. 
11.3), подставляется со знаком «минус»; /° — момент инерции 
нетто всего сечения несущей конструкции, взятый относительно 
центра тяжести этого сечения. 

Для расчета несущей системы здания ветровая нагрузка, 
найденная по формулам (ІІ.4) или (ІІ.8), умножается на дли¬ 
ну фасада Ь. При наличии лоджий, балконов с глухими ограж¬ 
дениями и тому подобных неровностей на фасадах, перпенди- 
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кулярных рассматриваемому, длина (последнего с учетом дан¬ 
ных [45] возрастает на величину АЬ. 

Д 7. = 0,1/ л А л (11.16) 

где Ап, /л — высота и длина одной лоджии (балкона и т. п.); п — число 
лоджий на фасадах, параллельных направлению ветра; Н — полная высота 
здания. 

§ 3. СЕЙСМИЧЕСКИЕ ВОЗДЕЙСТВИЯ 

Сейсмические инерционные силы, согласно СНиП ІІ-А.12-69*, 
могут быть представлены как горизонтальная нагрузка, рас¬ 
четное значение которой на уровне к -го перекрытия, соответст¬ 
вующее і-му тону собственных колебаний, составит: 

5;* = С*А с р, тц*. (11.17) 

где Ок —сила тяжести (нагрузка) данного уровня (этажа) с учетом коэф¬ 
фициентов: 0,9 для постоянных нагрузок; 0,8 для временных длительных 
нагрузок; 0,5 для полезных нагрузок на перекрытия и для снеговой нагруз¬ 
ки (при расчете на сейсмическое воздействие ветер не учитывается); к с — 
коэффициент сейсмичности, принимаемый равным 0,025; 0,05 и 0,1 соответ¬ 
ственно для расчетной сейсмичности 7, 8 и 9 баллов; коэффициент умножа¬ 
ется на 1,4 при высоте 9 этажей и более; при высоте от 5 до 9 этажей оп¬ 
ределяется по линейной интерполяции между 1 и 1,4; 0*=— — дина- 

Т і 

мический коэффициент (0,8 ^'Рі^З); 7\ — период собственных колебаний 
несущей системы по і-му тону (см. далее); 

«/А 2 °‘ 

Чі* = — ^-- (И. 18) 

2 °і 


(здесь б .к и 6<] — ординаты форм собственных колебаний здания по і-му тону 
в точке к и во всех уровнях. 

Остановимся несколько подробнее на приемах определения 
Ті и т]ій. 

При сейсмическом воздействии в отличие от ветровой наг¬ 
рузки период колебаний Т непосредственно определяет величи¬ 
ну сейсмических сил (11.17), поэтому его следует вычислять 
более строго, имея при этом в виду, что увеличение жесткости 
здания уменьшает Т и увеличивает сейсмическую нагрузку. 

При изгибных колебаниях консоли горизонтальное переме¬ 
щение точки с координатой х (см. рис. ІІ.5) в момент времени 
і равно: 

у (X, І)=Г (х) аіп рі, (11.19) 

цде {(х) — уравнение прогиба (речь о нем будет идти дальше); р — кру¬ 
говая частота свободных колебаний. 
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В процессе колебаний консоли ее потенциальная П и кине¬ 
тическая К энергия с течением времени і непрерывно изменя¬ 
ются, причем максимальная потенциальная энергия (возникаю¬ 
щая при наибольшем отклонении от равновесия) полностью 
трансформируется ,в кинетическую при прохождении системы 
через недеформированное состояние. По формуле Релея при 
погонной массе от и жесткости ЕІ, не зависящих от х, круговая 
частота колебаний [55] будет равна: 



( 11 . 20 ) 


Периодом колебаний Т называется время, в течение кото¬ 
рого совершается одно полное колебание. Зная круговую часто¬ 
ту р, которая соответствует числу колебаний за время 2л секунд, 
найдем: 


Г=-^ = 2я/^. (11.21) 

Для определения Т надо подставить (11.20) в (11.21), пред¬ 
варительно задавшись функцией {(х) или некоторой фиктивной 
горизонтальной нагрузкой </(х) и от нее определив прогиб 
/(*). Удобно, например, задаться горизонтальной равномерной 
нагрузкой 


Ч = т е . (11.22) 

При этом вычисление потенциальной энергии может быть 
заменено более простым определением работы нагрузки в по¬ 
ложении -максимального отклонения 


■]/(«)« 


Тогда приближенное значение периода колебаний по перво¬ 
му тону (от сокращается) составит: 


г.— Л[ ■ І 

У 


Ім*м* 

о 

где /(ж) — прогиб в уровне х от равномерно распределенной нагрузки 
Ч=т§; ц= 9,81 м/с* — ускорение свободного падения. 
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Если массу здания сосредоточить равными долями М в 
уровне перекрытий, получим вместо (П.24) 



где Уі — перемещение точки і консоли от горизонтальных сил веса С} = Мд, 
приложенных в уровне всех перекрытий. 

Если первую форму колебаний изобразить, как это было 
принято при выводе формулы (11.11), наклонной прямой (см. 
рис. II.5) 

У = І (х) = к х, 

то по формуле (11.24) 

7у= 2 я ^/" ~^Г = 1.64 У кН = 1,64 У]~(Н) , (11.26) 

гДе і(Н) — прогиб верха здания, м, с учетом изгиба и сдвига, а также 
податливости основания под действием горизонтальной равномерно распре¬ 
деленной нагрузки ц, равной погонной массе здания. 

Такой же результат получен в'работе [81]. Формула'(11.26) 
дает достаточно высокую точность. Так, например, для оплош¬ 
ной консоли значение (11.26) расходится с точным решением 
менее чем на 2%. 

Обратимся теперь к определению т)** (11.18). Ординаты 
б іі для первой формы колебаний близки к прогибам от повер¬ 
нутой горизонтально массы здания. В высоких зданиях масса 
может считаться равномерно распределенной по высоте. Тогда 
ее можно вынести в формуле (11.18) за знак суммы и сокра¬ 
тить. Для первого тона колебания, обозначив 8ц=у;, получим: 

У к 2 у і 

т)і* = - 1Г 1 -• (И.27) 

2 

7=1 


где ух, Уі — прогибы несущей системы здания в уровнях к и / от единич¬ 
ных сил, приложенных во всех уровнях (1,..., к,..., п ) (ойределяются по 

формулам, приведенным в соответствующих главах этой книги для разных 
несущих систем многоэтажных зданий). 

Для приближенной оценки можно принять, что первая фор¬ 
ма колебаний изображается наклонной прямой, как это было 
принято при выводе формул (11.11) и (11.26). Подставляя в 



(11.27) ук=сх к и у і =лх}, получим после сокращения нас 2 и 
замены суммирования интегрированием (см. рис. ІІ.5): 






1 , 5 ** 

Н 


(11.28) 


Такой же результат приведен в работе [54]. 

После вычисления 5і* для всех уровней (этажей) нагрузка 
приводится к трапециевидной эпюре по формулам (П.5) — 
(ІІ.6). Это позволяет рассчитывать здания на сейсмическую 
нагрузку по формулам, приведенным в следующих главах этой 
книги, справедливым для всякой горизонтальной нагрузки, рас¬ 
пределенной по закону трапеции. 

В высоких зданиях с большим периодом колебаний основно¬ 
го тона, для которых существен учет высших форм колебаний 
(не более двух, кроме первой), сейсмические инерционные си¬ 
лы 5 ІЛ вычисляют по формуле (11.17) для каждого тона коле¬ 
баний і. От этих сил определяются усилия М* в сечениях эле¬ 
ментов несущей системы независимо для каждого тона ко¬ 
лебаний. 

Наибольшие расчетные усилия определяются с учетом влия¬ 
ния всех учитываемых форм колебания 


#=1^ Л^, ах + 0,52#?і (11.29) 

где — наибольшее усилие в рассматриваемом сечении, соответствую¬ 
щее колебанию по одной из форм (обычно по первой форме); Ыі — усилия 
в том же сечении при других формах колебаний. 

Если центр масс не совпадает в плане с центром жестко¬ 
стей несущей системы или период крутильных колебаний бли¬ 
зок к периоду низшего тона поступательных колебаний (или 
превосходит его), надо учитывать в расчете дополнительные 
инерционные силы, создаваемые крутильными колебаниями 
[54, 65 и др.]. Можно также воспользоваться для симметрич¬ 
ных в плане зданий нормами [16], где усилия определяются 
от совместного действия в уровне рассматриваемого этажа 
силы 5* и крутящего момента: 

М к = З к е, (II.30) 


где е — случайный эксцентрицитет в плане здания, равный 0,05 его длины 
в направлении, перпендикулярном действию силы 5*. 

Если имеется фактический эксцентрицитет е 0 между центра¬ 
ми масс и жесткостей в уровне данного этажа, он добавляется 
к эксцентрицитету е. 
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§ 4. ТЕМПЕРАТУРНЫЕ ВОЗДЕЙСТВИЯ 


Возведение здания большой этажности не укладывается по 
времени в один сезон. Монтаж здания начинается в одних 
температурных условиях (например, летом), а заканчивается 
в других (зимой). При этом в конструкциях здания создаются 
усилия разных знаков ввиду того, что свобода температурной 
деформации стеснена цокольно-фундаментной частью (см. 
§ 3 гл. VIII). 

В эксплуатационный период перепад температур вызывает 
деформацию ограждающей конструкции и создает усилия в 
связях между ней и несущими конструкциями, а значит, и в са¬ 
мих несущих конструкциях (рис. ІІ.6). 

Перепад температур V, вызывающий искривление наружной 
панели и ее линейную деформацию, нормируется СНиП 
11-6-74. 

Усилия, создаваемые температурными воздействиями в кон¬ 
струкциях, зависят не только от температурного перепада, но 
и от степени стеснения температурной деформации. Зависи¬ 
мость между напряжением оі и относительной температурной 
деформацией панели е<, возникающими в условиях стеснения 
этой деформации другими конструкциями или связями, выра¬ 
жается уравнением (рис. ІІ.7) 

0(= (а Д I — е/) Е = е с Е, (11.31) 

где 8с —силовая деформация, соответствующая напряжению сті и умень¬ 
шающая свободную деформацию панели; е с — зависит от жесткостей конст¬ 
рукций и связей и определяется расчетом статически неопределимой систе¬ 
мы, в которую входят рассматриваемая конструкция и сопряженные с ней 
элементы (ом., например, [23] гл. X § 13). 

Соответственно 

е, = аД/-8 с . (11.32) 

Аналогичным образом воздействует на усилия в несущей 
системе и в ограждающих конструкциях усадка бетона. Для 





уменьшения усилий, создаваемых температурным перепадом 
и усадкой, служат температурные швы, расстояния между ко¬ 
торыми в крупнопанельных зданиях нормированы [45]. 

§ 5. ПРЕДЕЛЬНЫЕ ПЕРЕМЕЩЕНИЯ 
И НЕРАВНОМЕРНЫЕ ОСАДКИ ОСНОВАНИЯ 

Максимальный допустимый прогиб от нормативной ветровой 
(а в соответствующих случаях и от внецентренной или удельно¬ 
неравной вертикальной) нагрузки обычно принимается равным 
/<Я/1000. Такое значение прогиба соответствует допустимому 
перекосу наружных панелей, примыкающих к вертикальным 
диафрагмам в зданиях со связевым каркасом [34]. 

При расчете многоэтажного здания на устойчивость поло¬ 
жения, т. е. на опрокидывание, рекомендуется принимать коэф¬ 
фициент запаса 

Мудерж 

Ку=~М -> 1 - 5 - (И.33) 

ЛІопрок 

Влияние податливости основания на перемещения (прогиб 
и угол наклона) здания может быть учтено следующим прие¬ 
мом. Действующие в уровне подошвы фундамента нормальная 



сила и момент создают под фундаментом трапециевидную эпю¬ 
ру давления на грунт (рис. ІІ.8,а). При этом 
М ( Н)і 

І* * (11.34) 

где Уф — момент инерции площади подошвы фундамента относительно 
оси, проходящей через центр тяжести этой площади и перпендикулярной 
плоскости действия момента. 

Угол поворота а и дополнительный прогиб (рис. II.8,б) 
составляют: 


(11.35) 

(11.36) 





(11.37) 


где, согласно п. 11, прил. 3 СНиП Н-15-74, 

_ 3 Дер _ 

С= 2 (1-|і* р ) Ьк, ' 

здесь Е ср и Цср — модуль деформаций и коэффициент Пуассона грунта, 
принимаемые средними в пределах сжимаемой толщи, значение их опреде¬ 
ляется по СНиП Н-15-74; Ь — размер прямоугольного в плане фундамент 
та в направлении, перпендикулярном плоскости действия момента М(Н); 
кі — безразмерный коэффициент кі или кь, определяемый по табл. 4 прил. 

3 СНиП И-15-74; если крен происходит в направлении, параллельном длин¬ 
ной стороне фундамента, принимается кі, если же в направлении, парал¬ 
лельном короткой стороне, то кь- В обоих случаях п в таблице равно отно¬ 
шению большей стороны фундамента к меньшей. 

§ 6. УЧЕТ УСЛОВИЙ ВОЗВЕДЕНИЯ 

При проектировании конструкций надо анализировать усло¬ 
вия их возведения и делать соответствующие расчетные про¬ 
верки. Особенно важно выявлять этапы возведения, при кото¬ 
рых изменяется расчетная схема сооружения или его отдель¬ 
ных элементов. Типичными примерами могут служить: работа 
связевого каркаса при отставании монтажа стенок жесткости; 
устойчивость колонн со сварными стыками до их замоноличи- 
вания; прочность неразрезных ригелей под монтажными наг¬ 
рузками до выполнения связей, создающих неразрезность, 
и т. п. В этих и подобных случаях расчетные схемы и нагрузки 
могут существенно отличаться от тех, которые будут наблю¬ 
даться в законченном сооружении. 

Следует также учитывать в расчетах то обстоятельство, что 
здание (как и всякое сооружение) не является невесомым до 
окончания строительства. Его /масса возрастает в процессе воз¬ 
ведения каждого нового этажа. Параллельно изменяются его 
высота Н, погонная жесткость вертикальных элементов — стол¬ 
бов как консолей, защемленных в основании, т. е. расчетная 
схема в целом (см. § 3 гл. VII). 

ГЛАВА III. ПРОСТРАНСТВЕННЫЕ НЕСУЩИЕ 
СИСТЕМЫ СО СВЯЗЯМИ СДВИГА 

§ 1. ОСНОВНЫЕ УРАВНЕНИЯ НЕСИММЕТРИЧНОЙ В ПЛАНЕ 
ПРОСТРАНСТВЕННОЙ НЕСУЩЕЙ СИСТЕМЫ, 

ДИСКРЕТНО-КОНТИНУАЛЬНАЯ МОДЕЛЬ 

Рассмотрим пространственную несущую систему многоэтаж¬ 
ного здания, изображенную на рис. 1,18. Данная система в об¬ 
щем случае состоит из вертикальных каркасных и панельных 
элементов прямоугольного сечения (колонн и столбов), распо¬ 
ложенных в плане во взаимно-перпендикулярных направлени¬ 
ях. Вертикальные элементы соединены между собой в горизон- 





Рис. II 1.1. Фрагмент плана простран¬ 
ственной несущей системы 
/ — вертикальные элементы (столбы); 2 — 


Рис. II 1.2. Схемы планов несущих си¬ 
стем 

а — расчленение сложного сечения на пря¬ 
моугольные; б — к выводу (Ьоомѵльі 
(ѴШ.1) ’ т ч- р т 



гальных плоскостях перекрытиями, а по вертикальным швам — 
связями сдвига (ригели, перемычки, сваренные выпуски арма¬ 
туры, бетонные шпоночные швы и др.). Перекрытия полагаем 
абсолютно жесткими в своей плоскости и гибкими из плоско¬ 
сти, а связи сдвига упругонподатливыми. Как принято в дис¬ 
кретно-континуальной модели, те и другие считаются непрерыв¬ 
но распределенными по высоте здания. Будем исходить из гео¬ 
метрически и физически линейной постановки задачи. 

Рассматриваемая система [26] при несимметричном 
плане и произвольной нагрузке подвергается косому изгибу и 
внецентренному сжатию со стесненным кручением, причем 
линия центров кручения заданной системы представляет собой 
пространственную кривую 1 . Фрагмент плана с указанием цент¬ 
ральных и вспомогательных осей координат показан на рис. 
III.1. Систему координат примем по рис. 1.18 и 1.20. Начало 
центральной системы координат в плане расположим а центре 
жесткостей вертикальных элементов всей несущей системы, 
начало вспомогательных координат — в центрах тяжести попе¬ 
речных сечений соответствующих вертикальных элементов. 

Если последние имеют сложное открытое сечение — дву¬ 
тавровое, уголковое и т. п., то они расчленяются на отдельные 
прямоугольники, соединенные условными связями сдвига (рис. 

1 Подробнее см. § 3 настоящей главы, формулу (ІІІ.98). 
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ІІІ.2,а). Характеристика податливости таких связей 5^ прини¬ 
мается в расчете равной нулю (ом. пример 15 в гл. X). 

В несущих системах с элементами сложного открытого про¬ 
филя не всегда удается вводить в условных швах податливость 
связей 5=0. В сложных системах такой прием может привести 
к устранению членов уравнения, не содержащих данного пара¬ 
метра 5 ій= 0. В таких случаях податливость связей в условных 
швах может быть принята равной 5ф [см. § 1 гл. IV и формулу 
(Ѵ.21 ) ]. 

Сопротивлением вертикальных элементов открытого профи¬ 
ля чистому кручению пренебрегаем, полагая его малым по 
сравнению с их сопротивлением изгибному кручению относи¬ 
тельно общего для всей системы центра поворота. Сопротивле¬ 
ние сдвигу будем учитывать в соответствии с указаниями § 1 
гл. V. 

Под действием внешней нагрузки в вертикальных элемен¬ 
тах несущей системы со связями сдвига помимо изгибающих 
моментов и поперечных сил возникают вследствие сопротивле¬ 
ния связей нормальные силы ІѴ»(х). Схема их. возникновения от 
горизонтальной нагрузки показана на рис. І.3,в. 

Положим, что неизвестные пока силы V* и распределенные 
моменты, создаваемые связями, являются частью заданной 
внешней нагрузки. Тогда все связи сдвига теряют свое значе¬ 
ние и могут быть заменены шарнирными. Под действием всей 
внешней нагрузки (включая силы и моменты от связей) 
система, очевидно, придет в то же самое деформированное сос¬ 
тояние, в какое пришла бы от заданной нагрузки система со 
связями сдвига (см. гл. X, примеры 15 и 16). Но тогда прост¬ 
ранственная кривая центров кручения заменится вертикальной 
прямой центров жесткостей, что значительно облегчает расчет. 

Положение центра жесткостей в плане здания определяется 
аналогично определению центра тяжести (точнее центра пло¬ 
щадей) с той разницей, что площади заменяются изгибными 
жесткостями элементов, а статические моменты — моментами 
этих жесткостей. Таким образом, координатами центра жест¬ 
костей относительно произвольно выбранного начала координат 
У2.' точки О (рис. II 1.2,6) будут: 

е и= 2 в *«Чу I 2 

=2 Ві * еі * 1 2 Ви - (іи.ц 


где Ві у =(Еі у )і и В, 2 = (ЕІ 2 )і — изгибные жесткости элемента і относи¬ 
тельно его собствеиных центральных осей, параллельных координатным осям 
У и 2'; е іу , ей — координаты центра поперечного сечения элемента і отно¬ 
сительно осей У "1'. 
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Рис. Ш.З. Компоненты перемещения несущей системы 
а — плоский изгиб; б — поворот (кручение) 

Если внешние нагрузки Ч7 Ѵ и И?* не пересекают ось центров 
жесткостей, а приложены, например, в срединах длин фасадов 
(рис. ІП.2,6) как равнодействующие ветрового давления на эти 
фасады, тогда полное перемещение несущей системы в плане 
складывается из плоского изгиба в плоскостях УХ и XX и пово¬ 
рота вокруг оси X (рис. Ш.З). Так как оба плоских изгиба 
принципиально аналогичны, то для дальнейшего вывода доста- 
гочпо рассмотреть один из них и поворот, который создается 
крутящим моментом ѴР ѵ е х — ѴР 2 е у (считая положительным кон¬ 
сольный поворот по часовой стрелке). В вертикальном направ¬ 
лении в некотором сечении х будет возникать депланация (рис. 
II 1.4), т. е. выход из общей плоскости У2 отдельных вертикаль¬ 
ных элементов. Это явление объясняется, с одной стороны, дей¬ 
ствием сил А^і(х), растягивающих или сжимающих эти элемен¬ 
ты, и, с другой стороны,— стесненным кручением всей систе¬ 
мы, вследствие которого вертикальные элементы, расположен¬ 
ные с разных сторон от центра кручения, гнутся в противопо¬ 
ложных направлениях (рис. Ш.З,б), что делает невозможным 
совмещение их нормальных сечений на одной плоскости. 

Из рассмотрения перемещения любого ряда вертикальных 
элементов (см. рис. ІІІ.4), расположенных, например, в плоско¬ 
сти, параллельной УХ, найдем полный угол наклона, одинако¬ 
вый для всех элементов данного ряда: 

Щ и = а 0 у + Ьа. іи (III. 2) 

или а/0 = а/! + а/ 2 . (Ш.З) 

Приравнивая правые части этих выражений, получим урав¬ 
нение четырех углов 

а О 0 + Да/0=а/ 1 + а/ 4 , (III.4) 


2* Зг 


35 




Рис. Ш.4. Наклон 
ряда вертикальных 
элементов при дей¬ 
ствии горизонталь¬ 
ной, вертикальной 
внецентренной и 
вертикальной 
.удельно-неравной 
нагрузок 

/ — столбы; 2 — свя- 
сти У2 до деформа- 


где а 0 »=а 0 »(х) —общий для всей несущей системы угол наклона только 
от плоского изгиба системы в плоскости, в данном случае УХ; А<х іу = 
=Аа,„(х) —дополнительный угол наклона всех элементов данного ряда 
вызванный поворотом*; а«=аи(х) — часть полного угла наклона, опреде¬ 
ляемая разностью осевых деформаций смежных вертикальных элементов; 
ац=ац(х) — остальная часть полного угла наклона, определяемая дефор¬ 
мацией (изгиба, сдвига) связей между двумя омежными вертикальными эле¬ 
ментами. 

Каждый из четырех углов, входящих в (ІІІ.4), может быть 
выражен через неизвестную пока функцию и внешние изве¬ 
стные нагрузки. Записывая (ІІІ.4) для каждого вертикального 
элемента, получаем систему уравнений, из которой определяют¬ 
ся искомые функции Nі, принятые за неизвестные. 

В этом параграфе рассмотрим пространственную систему, 
не содержащую замкнутых контуров в плане. Полученное ре¬ 
шение будет также справедливо и для системы с замкнутыми 
контурами, но не подвергающейся кручению (повороту) в 
плане. 

Продифференцируем по х выражение (ІІІ.4), переписав его 
относительно производной угла аи'- 

®/ 2 = °0 !/ ~ 1 + А а і у • (III.5) 


Очевидно, наклон ряда элементов (см. рис. Ш.4) на любой 
угол йі вызывает вполне определенное деформирование свя¬ 
зей, а следовательно, однозначно определяет силы (2н(х) и их 
направление. В свою очередь этими силами определяются Мі(х) 
во всех вертикальных элементах, так как из равенства нулю 
суммы проекций на ось X сил, действующих на элемент і (рис. 
ІІІ.5), в любом сечении х имеем 


* Ввиду того что угол поворота Ѳ есть малый угол, в дальнейших выклад¬ 
ках и в тексте не делается различия между проекцией угла а и самим этим 
углом, так же как и между проекцией и углом Да*. 

36 



(ІИ-6) 


+2 \іг- 

** о Л « 


где индексы р, </ относятся к связям, параллельным оси у, а индексы /, й — 
к связям, параллельным оси г; Л, р — расстояние между связями по высоте 
здания; суммирование производится по всем связям дагашго направления. 


Если выразим все члены уравнения (ІІІ.5) через искомые 
неизвестные ІУ г - и внешнюю нагрузку, то получим систему урав¬ 
нений, из которой сможем найти все силы Л^(х). Так как 
(ІІІ.5) можно записать для каждого вертикального элемента 
несущей системы, то число уравнений будет равно числу неиз¬ 
вестных. 


Из условия равновесия при плоском изгибе несущей систе¬ 
мы в плоскости XV, М°у = 2 Мі+ 2 ^іУі найдем: 

І=1, І=1 

а ° У = ~вГ (Іі Иі » -^ • (М.7) 


Исходя из определения угла оь в соответствии с рис. 
ІІІ.6 и с учетом формулы (III.5), получим: 

°‘*-тЬ"{[і"| ,Л, "'‘ +<а ° г+4а " )7 " 

- | */р аX + (а 0 г + Д а„ г ) | I М] ру ах. (ІИ. 8) 

В формулах (III.7), (III.8): В г = 2 ЯЛ»— суммарная изгибная жест- 

і=і 

кость всех вертикальных элементов относительно осей, проходящих че¬ 
рез центры тяжести сечений этих элементов и параллельных оси 2 всей 
системы; Е — по формуле (Ѵ.36); Мі=Мі(х) — нормальная сила, возника¬ 
ющая в сечении х вертикального элемента і только в результате сопротив¬ 
ления связей изгибу и сдвигу; уі, Хі — координаты центра тяжести горизон- 




и*(ІН 24)* ^ ВЫВ0Д У формулы (ІІІ.6) Рис. ІІІ.6. К выводу формулы (ІІІ.8) 
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тального сечения элемента і относительно центра жесткостей всей несущей 
системы здания; М° =М ® ( х ) — изгибающий момент от всей внешней на¬ 
грузки (горизонтальной и внецентренной вертикальной), действующей на 
все здание в целом в плоскости, параллельной ѴХ\ у ір — проекция на ось 
У расстояния между центрами тяжести элементов і и р, у ір считается по¬ 
ложительным, если центр тяжести элемента р смещен относительно центра 

тяжести элемента і в сторону положительных^ значений оси У; Аі=ЕРі _ 

осевая жесткость вертикального элемента і; г ір , г рі — координаты точек 
присоединения связи ір к элементам соответственно і и р, берутся в собст¬ 
венных центральных системах координат элементов і и р, имеют начала в 
центрах тяжести поперечных сечений этих элементов и направлены так же, 
как и основная система координат, начинающаяся в центре жесткостей; 

— \ У% 

в ‘ рг = ТТь7 ; Р/р= 1Г : м ‘»= т >' < ш - 9 > 

т® р — определяется по формуле (ІІ.З). 

Дифференцируя (ІІІ.8) по л и замечая, что г ір — г рі =гі Р , 
найдем: 

“»* = ТуТТГ [(^") + (а ог г '/»+ л а 'и г ір - д «рг V)]- 


м %« 

Вірг 

где а 02 по (ІІІ.7) с заменой у на г, и наоборот. 

Остается выразить через нагрузку и неизвестные 
производную угла Да,„. Согласно рис. ІІІ.7, 


(III. 10) 

функции 



Рис. II 1.7. К определе¬ 
нию угла А<Х( Ѵ 


А а іу = а ѵ 1и І<1 х = ѵ іу , (III. 11) 
и так как 

о*„=г,-0, (III. 12) 

то 

А а]у = г,- Ѳ". (III.13) 


Вместе с тем изгибающий момент АМ іу в столбе і, создан¬ 
ный поворотом, связан с углом наклона известной дифферен¬ 
циальной зависимостью В іг Аа іу =— АМ іу и потому с учетом 
(ІІІ.13) 

А а\ у /2/ = 0" =- А Міу/ц В іг . (III. 14) 

Для столба /, изгибающегося (при там же повороте плана) 
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в направлении +г, прогиб Ѵ} г , угол наклона До,-* и момент 
Л М] 2 будут отрицательны, поэтому ѵ^ г = — у$ и, следовательно, 
получим вместо (III.14) 

Ѳ" = Д М іг 1у,В ]у . (Ш. 15) 

Так как угол Ѳ=Ѳ(х) одинаков (при жестких в своей пло¬ 
скости перекрытиях) для всех столбов несущей системы, то 
о" = - Д МіуІХі В іг = - Д М рѵ Іг р В рг = + Д М іг І У] $ /у ... 
и, следовательно, д м ру = ( д м іу!*і в іг) г р в рг'< 1 16 . 

Д М іг = - (Д М іи І2і В 1г ) у, В !у . ] 

Вместе с тем по условиям равновесия при неучете чистого 
кручения бимомент всех внешних сил Т=Т(х) относительно 
центра жесткостей должен быть равен сумме бимоментов от¬ 
дельных столбов. При этом суммарный бимомент от поступа¬ 
тельных смещений (плоского изгиба), очевидно, равен нулю, 
поэтому 

Т = 2 (Д Мру г р - Д М, г у,). (III. 17) 


Подставляя (III.16) в (III.17), найдем 
Д М 1и 

и, следовательно, с учетом (III.14) и (III.15) 


(III. 18) 


гае в *р=2 Я +*?>; (ш. і9) 

і=1 

Т — бимомент внешних сил и искомых неизвестных усилий, переданных 
на столбы отброшенными связями сдвига. 

Для несущей системы, не содержащей замкнутых контуров 
в плане, 

т-1, т 

Т = М Г у 2 М - М г г у„ + 2 (Ку *‘р - Кг УН ) + 

«= 1 , 2 

+2 { к * - к уі ) + 2 [ (у " 2 ’ (ІІІ - 20) 

где М т —моменты ют внешней горизонтальной нагрузки; г ы , У ы —коорди¬ 
наты плоскостей действия моментов М т ; М? — моменты от внецентренного 

действия на элемент і нагрузки рі(х); у і} , г ір — координаты нулевых то¬ 
чек (точек перегиба) связей іі или іо (см. рис. ІІІ.1). 
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Рис. ІІІ.8. Перемещения центров 
тяжести столбов і, р и связи ір 
при повороте плана на угол Ѳ 

К сбоку в деформиро- 


Выражения (III.18) спра¬ 
ведливы для центра тяжести 
сечения элемента і, т. е. для 
его продольной оси. Однако 
при изгибе столба, связанном с 
поворотом плана, перемещения 
различных точек его сечения 
будут отличаться от перемеще¬ 
ния его центра тяжести. Это 
видно, например, из рис. ІІІ.8: 
для элементов і и р при повороте плана на угол Ѳ перемещения то¬ 
чек, лежащих в плоскости рассматриваемой связи ір, будут опре¬ 
деляться координатой нулевой точки связи (которая совпадает с 

координатой ряда) 2 * р , а перемещения центров тяжести этих 
элементов — координатами 2 і и г р . Так как уравнение четырех 
углов (ІІІ.4) записывается для углов, лежащих в одной пло¬ 
скости, а именно в плоскости рассматриваемого ряда связей, 
следует, подставляя в выражение (ІІІ.5), заменять 

на 2 і Р , т. е. вместо (III.18) писать 


А а і У - г ір ТI В к р; Л а іг =• уц Т/В кр . 


(III.21) 


Полагая, согласно данному ранее определению и с учетом 
(Ѵ.1) 

а'ір (ІИ. 22) 

и. подставляя (ІІІ.22), (ІІІ.7), (III.10), (ІІІ.18) и (ІІІ.21) в 
уравнение (ІІІ.5), получим после деления обеих частей на 5» р : 




(III. 23) 
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Из формулы (ІІІ.6) после двойного дифференцирования и 
перехода к континуальным связям получим основную систему 
дифференциальных уравнений пространственной несимметрич¬ 
ной несущей системы, загруженной горизонтальной и верти¬ 
кальной нагрузками 

= 2 2 +2 (III.24) 

іи) ІУ) (г) (г) 

(« = 1,2. т). 


•где под знаком сумм записаны функции искомых неизвестных 
сил N (х) и внешних нагрузок, имеющие в соответствии с 
(ІІІ.23) следующий вид: 


<?/„=- 


\Уі р \ 


А . -~л7 + ѵ* г ‘р + 


+ ( г ір Уі - ѵ Ур + 2 ір | Уір I) 




(III. 25) 


В діг I Уді | 


Г Ъ 


+ (V Уд — 2 ід Уі + 2ді I Уді | ) Л ! 

1 | Л4?, 1 Г N. 

Ч Г г + Ж“-7^Г Ы~^г +и ^ 

— (уц * і-Ъ г і + уч И,І>]}; 


В кіу I 2 кі I I. А 


N1 М к 

А. ~~І7 + и иУкі — 


— - ( Ум Ч — УікЧ+Укі 1 2 кі I ) | | ; (III.28) 

•* Ѵ * = • ( ш 29) 

где связи ір, параллельны оси у, а связи і[, кі — оси г (см. рис. II 1.5); 
т — число объединенных связями сдвига вертикальных элементов (колонн 
и столбов) в несущей системе. 




Для вертикальных элементов, не связанных с другими с 
помощью связей сдвига, уравнение (ІІТ 24) не составляется, 
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так как в таких элементах N=0. Однако если эти элементы 
обладают изгибной жесткостью, т. е. являются столбами, их 
жесткость войдет в суммы жесткостей В г и В у и таким образом 
их сопротивление изгибу будет учтено системой уравнений 
(ІІІ.24). 

Подставляя (ІІІ.25) — (ІІІ.29) в уравнение (ІІІ.24), можно 
получить форму записи этого уравнения [26, 34]. Все коорди- 
л — 

наты (уи г* р , 2 ц>, 2 і р и т. д.), кроме выделенных значком моду¬ 
ля, подставляются со своими знаками. Характеристика подат¬ 
ливости связи 8ц (см. гл. V) подставляется по модулю незави¬ 
симо от направления связи. 

Граничные условия при неподатливом основании: ЛГ(0)=0, 
№(Н)= 0; при податливом основании—но указаниям § 8 
гл. II и § 2 гл. VI. 

После определения искомых неизвестных усилий Ѵ<, а сле¬ 
довательно, и бимомента Т по формуле (ІІІ.20) момент в пло¬ 
скости, параллельной УХ, в любом столбе і определяется исхо¬ 
дя из (ІІІ.7) и (ІІГ.18) (см. примеры 15 и 16 в гл. X): 

( м і~^і М/У/ 

М ‘У (*> = в ‘г \ - % -+ ; (III 30) 

момент в плоскости, параллельной XX, определяется по этой 
же формуле с заменой индексов и координат г на у, и наобо¬ 
рот, с переменой знака в последнем члене. 

Угол поворота в плане можно найти, приравняв (III.13) й 
(III.18), 

Ѳ" (х) = -Т (х)/В кр . (III«31) 

Двойным интегрированием (ІІІ.31) с граничными условия¬ 
ми Ѳ (0) =0, Ѳ' (//)=, 0 определяется Ѳ (х), а затем и прогиб лю¬ 
бого вертикального элемента 

Чу = ѵ 0 у ±г,Т (III.32) 

(»<* по той же формуле с заменой у на г, и наоборот), где о®—прогиб 
от плоского изгиба. 

Однако проще определить консольный прогиб ѵ іу графоана¬ 
литическим методом как момент от фиктивной нагрузки, запи¬ 
санной в скобках формулы (ІІІ.ЗО). Угол наклона щ будет 
равен поперечной силе от той же фиктивной нагрузки. При 
этих операциях рассматриваемый элемент защемляется в сече¬ 
нии х=0, т. е. вверху, а опорное сечение остается свободным. 

Перерезывающая сила в связях ()іі определяется при изве¬ 
стном «і как 

— а,- — ад 

<?//=- —А, (III.33) 
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где ал определяется по формуле (ІІІ.8); (}ц можно также найти непо¬ 
средственным интегрированием выражения (III ДО) с граничным условием 

<г<і(н)=0 или как (?м+, = 2 "'[■ 

Продольные силы в вертикальных элементах 

Яі = Яі+Дх. (III.34) 


§ 2. НЕКОТОРЫЕ ЧАСТНЫЕ СЛУЧАИ 
ПРОСТРАНСТВЕННЫХ НЕСУЩИХ СИСТЕМ 

Пространственные несущие системы, симметричные в плане 
или разделяющиеся на две плоскопараллельные. В тех случаях 
когда вертикальные несущие конструкции расположены сим¬ 
метрично относительно центральных осей плана здания, центр 
жесткостей совпадает с точкой пересечения этих осей. При 
этом все вертикальные нагрузки р° и т* также располага¬ 
ются симметрично относительно этих осей. Если равнодейству¬ 
ющая горизонтальной нагрузки пересекает линию центров же¬ 
сткостей, т. е. центральную вертикальную ось здания, то по¬ 
ворота в плане не будет. 

В таком случае в системе уравнений (ІІІ.24) следует при¬ 
нять Т= 0. 

В симметричной схеме моменты от вертикальных удельно¬ 
неравных нагрузок М в взаимно уравновешиваются, поэтому 
ни кручения, ни изгиба от Действия этих моментов вертикаль¬ 
ные элементы несущей системы не испытывают. Однако вслед¬ 
ствие различия в осевых деформациях этих элементов происхо¬ 
дит изгиб (сдвиг) связей (рис. ІІІ.9) и соответственно в верти¬ 
кальных элементах возникают дополнительные усилия №{, ко¬ 
торые учитываются через М я ц в типовой строке системы 
(ІІІ.24). 

В симметричных несущих системах число неизвестных мо¬ 
жет быть значительно сокращено. Так, например, несущая 
система из 30 вертикальных элементов (рис. III.10) при дейст¬ 
вии горизонтальной нагрузки в направлении оси У имеет толь¬ 
ко шесть неизвестных (см. поз. 1—6 на рис. ШЛО), так как 
силы N в элементах, лежащих на оси 2, в силу симметрии рав¬ 
ны нулю. 

Пространственные несущие системы относятся к классу 
плоскопараллельных, если взаимно перпендикулярные системы 
диафрагм не имеют общих точек, не объединяются связями 
сдвига и если одна из этих систем (например, глухая диафраг¬ 
ма 4 на рис. Х.8,а) целиком располагается в одной плоскости. 
Последнее условие означает, что кривая центров кручения то¬ 
же будет лежать в этой плоскости и потому совпадающая с 
ней система диафрагм не будет сопротивляться кручению зда¬ 
ния. Сопротивление изгибному кручению будет оказывать 
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Рис. Ш.9. Возможная деформация свя¬ 
зей между столбами от удельно-нерав¬ 
ной вертикальной нагрузки в несущей 
системе с симметричным планом 


Рис. ШЛО. К определению числа неиз¬ 
вестных в несущей системе, имеющей в 
плане две оси симметрии 



только та система диафрагм, в которой отдельные диафрагмы 
располагаются в параллельных плоскостях. Это и позволяет 
рассчитывать обе системы независимо друг от друга. 

Так как в плоскопараллельной несущей системе отсутству¬ 
ют связи сдвига между параллельными конструкциями, а сами 
эти конструкции не образуют замкнутых контуров, то система 

уравнений (ІІІ.24) с учетом г,- Р =г* приобретает вид 



(« = 1, 2. т), 
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причем бимомент Т (ІІІ.20) упрощается, так как в последнем 
члене — 0, г«=г*=г*, а Уи=Уі—уі: 

Т = М т у 2м + 2 г,- + 2 + 2 Ъ у 1 г /’ < Ш;36) 

/=і /=і /=і 

где обозначения те же, что и для (ІІІ.20); суммы с индексом 
у распространяются на -все элементы, объединенные с элемен¬ 
том і связями, параллельными оси у\ верхние знаки следует 
принимать, если связи ір расположены от рассматриваемого 
элемента в сторону -\-у. 

В симметричных в плане плоокопараллельных несущих сис¬ 
темах (рис. II 1.11,а) поворот не возникает, т. е. Т= 0, и нет 
необходимости определять центры жесткостей и изгиба (круче¬ 
ния). Горизонтальные перемещения и углы наклона всех вер¬ 
тикальных конструкций одинаковы, что позволяет перейти от 
пространственной модели к плоской расчетной схеме 
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(рис. III. 11,6). Система уравнений (ІІІ.35) в этом /случае при¬ 
водится к виду: 

= 2 Щ б /,+ 6,,. (« = 1,12.П): (III.37) 

1=1 


Ьі/=г іУ/ , іГФі- 1; / ф і; /эМ + 1); 

« і. / 

б л /-1 = - —-; 

—I, і 

, , к і. і - 1 , к і,1+\ 

б/, / = ГіУі + — + —— , 


т і — (I/ 3 /, /+1 — 1/ 3 (—1, /)/^'> 

д ,„ М"-.. / , < /+. 


(III.38) 


*'•/+і- ееД, /+1 : к ‘+ы- ер 1 + іь іѣ , +1 ; (Ш - 39) 

В = 2 ЕЛ; Ё Л/+1 =--Ц***- | (ІІІ.ЗЭ.а) 

,=1 *і,/-)-іт*(+и 

/-и = от /, /+і *■ 

где т в — по формуле (ІІ.З); «*, «+і — характеристика податливости связей 
сдвига по указаниям гл. V; расстояния уі принимаются для каждой верти¬ 
кальной несущей конструкции до оси ее крайнего вертикального элемента 
(см. рис. III.11,6). При этом неизвестные Л!*, для которых уц= 0, определя¬ 
ются из условия равенства нулю суммы всех Л1, в пределах каждой верти¬ 
кальной конструкции. 

Граничные условия 

УѴ(0) =0; ЛГ (Н)= 0. (III.40) 

Плоская схема (см. рис. III. 11,6) позволяет трактовать 
плоскопараллельную систему как отдельную імногосвязную кон¬ 
струкцию, в которой некоторые ряды связей не сопротивляют¬ 
ся сдвигу (шарнирны). Поэтому нет необходимости разграни¬ 
чивать расчет многосвязных конструкций и плоскопараллель¬ 
ных несущих систем. Те и другие решаются с помощью уравне¬ 
ний (ІІІ.37). 

Действительное направление сил обычно заранее неизве¬ 
стно, поэтому принимается, что положительное направление 
соответствует растяжению столбов (см. рис. III.11,6). Решение 
уравнений определит знак, а значит, и действительное направ¬ 
ление сил Nі. 
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Простейшие несущие системы (рис. III.12) или отдельные од¬ 
носвязные конструкции (см. рис. 1.2, а, б). Система уравнений 
(III.37) сводится в этих случаях к одному уравнению 
N" = N (пгЪ + к п 1в)—Ы (— /Цг/5) —гМ» + (Л* В /«В). 
Подставляя в него из (ІІІ.38) значение г и обозначая 

Х = У(к + пЬ/В)1з= УкВ»І$В; (III.41) 

к = к п + к п = (1+$)/ЕГ г Ь; р = ЕР г /ЕР 1 ; > (III.42) 

В а = В + пЬ/к = В + пВ^ (III.43) 
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получим для действия горизонтальной и 
вертикальной распределенных нагрузок 

ЛГ — Я.* ІѴ = (ЛР/І — М 0 /5)/«. (III.44) 



Рис. III.13. Схема дейст¬ 
вия сосредоточенной го¬ 
ризонтальной силы на 
.несущую конструкцию 


В этих формулах: п — число од¬ 
носвязных (или двухсвязных симметрич¬ 
ных) конструкций во всей несущей систе¬ 
ме (рис. III. 12); очевидно, при расчете 
отдельной вертикальной несущей конст¬ 
рукции п= 1, остальные обозначения те 
же, что и к формулам (ІІІ.7), (ІІІ.8) и 
(111.37) — (ІІІ.40). 

Угол наклона найдем, подставляя в 
(ІІІ.З) си по выражению (ІІІ.8) и а 2 со¬ 
гласно рис. ІІІ.4 и формуле (Ѵ.1): 


а2 = *(іп = *М'. (III.45) 

Приняв во внимание, что в_(ІІІ.8) для симметричных пло-' 
скопараллельных систем гі Р =2 рі =0, получим: 


а = аЛГ + А | (АГ + М'/Ь) йх. 


(III.46) 


Прогиб определяем по формулам (І.б) или (1.8), интегри¬ 
руя (ІІІ.46) после подстановки в него N (х) из решения урав¬ 
нения (ІІІ.44). 

Заменяя в (ІІІ.46) N через а, исходя из условия равновесия 
2 М,- = — а' В = М Г — NЬ, (III.47) 

получим [23] другую форму дифференциального уравнения 
(при действии горизонтальной распределенной нагрузки) 

о" — Л* а = (*/а В) | МЫх-Ср/В. (III.48) 


Продифференцировав это уравнение по х и заменяя <х' на 
у" и а'" на у ІУ , найдем уравнение прогибов 

у ІУ — Я* у" =кМ г І$В — ф'ІВ, (III.49) 


что совпадает с уравнением (28.11) прогиба двухветвевого сос¬ 
тавного стержня [62]. 

При действии горизонтальной сосредоточенной силы Р =—1 
в любом сечении по высоте односвязной несущей конструкции 
(рис. III.13), согласно (ІІІ.44), 


Ы" — X* N = 0, (х<ы); 

М" — X* N = (11 — х)!&В, ( х>и). 


(III.50) 
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В рамах (рис. 1.2,г), согласно исходным предпосылкам, 
колонны не воспринимают изгиб, как консоли, т. е. 2 Мі= 0. 
Поэтому из (III.47) 

N = М г /Ь\ № = (РІЬ. (III.51) 

Подставляя эти значения в (ІІІ.46), находим а и остальные 
нужные величины. 

§ 3. РЕШЕНИЕ СИСТЕМ ДИФФЕРЕНЦИАЛЬНЫХ УРАВНЕНИИ 
И РАСЧЕТНЫЕ ФОРМУЛЫ ДЛЯ ПЛОСКОПАРАЛЛЕЛЬНЫХ 
НЕСУЩИХ СИСТЕМ И ОТДЕЛЬНЫХ НЕСУЩИХ КОНСТРУКЦИЙ 


Общие принципы. Плоскопараллельные, симметричные в 
плане несущие системы любой сложности так же, как и отдель¬ 
ные многосвязные вертикальные не- [ 

сущие 'конструкции с любым прак- м '’ \,і 

тически возможным числом различ- — ІУ _ — 

«ых вертикальных элементов рас¬ 
считываются в общем случае путем 
решения на ЭВМ системы диффе¬ 
ренциальных уравнений (ІІІ.37) 
с граничными условиями (111,40). 

Во многих случаях, когда поря¬ 
док системы уравнений (ІІІ.37) не¬ 
высок (2—3 неизвестных), задача 
может быть решена непосредствен¬ 
ным сведением дифференциальных 
уравнений к алгебраическим, путем | 
замены второй производной вторы¬ 
ми разностями во всех точках т и _ 

(рис. III. 14) по выражению I_,-1— 

и т= («т+1-2 и п + и т _{)ІѴ. (III.52) ’ 



ворения граничных условий (III. 40) методом конечных разностей 
введем «отраженные» значения (см. пунктир на рис. 
III. 14) вниз и вверх от границ /==ІІ и ^=0. Обозначим эти «отра¬ 
женные» значения ы*,-. Как видно из рисунка, условие ы(0) = 
=и ы =0 удовлетворяется, если ы м _і =—ы„_ь и, следовательно, 
согласно (ІІІ.52), при / = 0 (х=0): 

“« =(“«-. -0 + «„_,)/А а = 0; | 

\ (111.53) 

«м-і =(0-2и м _, +« м _ 2 )/А*. ] 

Условие м'(1)=0 обеспечивается, если ыі = ы* (рис. III. 14), 
поэтому при *=1 (х=Н), согласно (ІІІ.52), 

и "о = ( и і — 2“о + и*)/Л 2 = 2 ( иі -и 0 )ІН\ (III.54) 
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Алгебраическая система уравнений будет содержать число 
неизвестных значений Л^ то , равное произведению числа расчет¬ 
ных уравнений М на число неизвестных функций п в исходной 
системе дифференциальных уравнений (см. пример 16 в гл. X). 

Симметричные в плане несущие системы с двумя неизвест¬ 
ными силами N. Учет числа однотипных конструкций. Для несу¬ 
щих систем, содержащих всего два неизвестных усилия (см. 
рис. III.15), которые рассчитываются с помощью системы урав- 



Рис. ІІІ.15. Схема плана симметричной 
плоскопараллельной несущей системы 
каркасного здания и условно плоская 
поперечная расчетная схема (пунктиром 
показаны плоские продольные системы) 


2 шт Чшт Ьшт 



нений (ІІІ.37), решение может быть получено в замкнутой 
форме: 

= и| + Рі + |^М г (х) - ч (х)|/*іВ°; (III.55) 

М, , - В,щ [щ + ^г) «,] + 

+ -5-[* г, *> + (і— Й-—») «<*>]• < ш -“» 

где ті = <7 [В® (р* — р?)] -1 : Іа) 



( \ 

і. 2 ) 

V РІ В у 


-зЬ рх Н\ зЬ рх х/сЬ рхЯ; 




— зЬ р 2 Я) зЬ р 2 х/сЬ р 2 Н\ 


(б) 


(в) 


ДО 





Ці= V и а — Ѵи* — р 4 ; Рг = Ѵ ц а + /и. 4 — р 4 ; (д) 

ц а = 0,5 + Л|); р«= Х\ Я|— : (е) 

X; = ./(А, + 6, /В) /я, ; (III. 57) 

В» = В + -^-+-у-. (III.58) 

Л^а найдем из первого уравнения системы (ІІІ.37) 

ІѴ 2 = [«хЗ (ЛІІ —Я?ІѴ 1 )+ЛІ г ])/6 2 (III.59) 


или после определения Мі исходя из условия равновесия 


ЛГ 2 = (М Г — 2 Мі — Ы х Ь{)ІЪ г . (III.60) 

По формулам для (ІІІ.55), (III.59) и (ІІІ.60) усилие оп¬ 
ределяется суммарно для всех конструкций одного типа, поэ¬ 
тому параметры 5 и к, характеристики X и жесткости элементов 
надо вычислять с учетом фактического числа однотипных кон¬ 
струкций в несущей системе (см. пример 8 в гл. X). Для систе¬ 
мы по рис. III.11 в уравнениях (ІІІ.37) — (ІІІ.38) 

3 = 2 (Вц + В 21 ) + 2 (В 12 + В 22 + З 32 ) + 2В 3 + В 14 + В 21 . 
Соответственно параметры 5 и к для п однотипных диафрагм 
с деремычками, согласно (V. 11) и (ІІІ.42), будут равны: 

5 = А/ 3 /12пЗ п 6; А= (1+ Р)/п33 2 6. 

Характеристика X при этом сохраняет, очевидно, значе¬ 
ние (111.57) 

Найденные усилия делятся поровну между всеми однотип¬ 
ными конструкциями заданной несущей системы. 

Перерезывающая сила в дискретной сдвиговой связи 

Оі. < ш - бі) 

где 2 в пределах данной вертикальной несущей конструкции. 
Поперечная сила в столбах или глухих диафрагмах согласно 
[23] 

&= м і + ь._’. и і- 1 . і + Л ; /+і ~ и і. е і> ( ш - 62 ) 

дде А — расстояние между связями по высоте здания; «і-ы — расстояние 
от точки перегиба связи (і —1, і) до центра тяжести элемента —погон¬ 

ная вертикальная распределенная нагрузка элемента і; е; — эксцентрицитет 
этой нагрузки относительно центра тяжести элемента і. 


51 



Простейшие плоскопараллельные симметричные несущие 
системы, содержащие по одной неизвестной функции N(x) и 
односвязные несущие конструкции. Усилие (Ѵ(х) (рис. III.12) 
определяется решением дифференциальных уравнений (ІІІ.44) 
И (111.50) в зависимости от вида нагрузки. 

При действии горизонтальной нагрузки распределенной по 
закону трапеции (см. рис. ІІ.З) нормальная сила в одном столбе 
или колонне согласно (ІІІ.44) и (ІІІ.40) равна: 

• .*> --Ѣ \ш м+■ ««* * 4-1Щ , „„.6,, 


X 3 


где к— іл о формуле (111.42), причем для двухсвязных симметричных кон¬ 
струкций и для несущих систем, содержащих такие конструкции, принимает¬ 
ся Ь, равное расстоянию между осями крайних вертикальных элементов (см. на¬ 
пример, рис. III.12, в, е); д и д(х) — по формуле (11.12)*; М г — по (11.14) 

А = ( а ~^ ■ + ° ^ 1 ■ Я, Я — 8Ь к л'і I сЬ X И, (III.64) 
где X — по (ІІІ.41); В 0 —по (ІІІ.43). 

Изгибающий момент в сечении х столба і 

Мі (*) = -§г {м г Ія (А*ЬХх + сЬХх)-д (*)]}. (ІІІ.65) 


Однако проще определить Мі(х) из условий равновесия, 
поскольку (Ѵ(х) уже известна: 

Л1/ = 5ДЛ1 Г —пЛИ>)/В**. (ІІІ.66) 

Перерезывающая сила в перемычках или иных связях 
сдвига 

‘ = Тіг [«'+ І й 1 ‘ ' (,п - 67) 

В формулах (ІІІ.64) — (ІІІ.67): а — отношение интенсивности 
нагрузки на уровне земли к нагрузке вверху здания, определя¬ 
емое по (ІІ.5); В — по формуле (ІІІ.39,а). 

Гиперболические функции берутся (с точностью не менее 
чем до 5 знаков) из таблиц, имеющихся, например в [68], для 
значений безразмерного аргумента Хх и ХН. 

Поперечная сила в столбе і [23, 34] 


(III.68) 


где <2 Г и <іа — определяются для рассматриваемого сечения соответствен¬ 
но по формулам (11.13) и (Ш.67) (см. пример 7 в гл. X). 


* Напомним, что, согласно принятой системе координат, численное значе¬ 
ние нагрузки я и д(х) подставляется во все формулы со знаком «минус». 

** Здесь и далее в целях упрощения записи опускаем знак х при перемен¬ 
ных М, Л\ С} и пр. и сохраним его только в тех случаях, коида надо Ібудет 
особо подчеркнуть функциональный характер этих переменных, например при 
д(х) во избежание совпадения с д. 



Прогиб в любом сечении определится согласно (1.8) интег¬ 
рированием угла наклона (ІІІ.46) с учетом (ІІІ.63): 

кж П * в [сЬЛЯ-сЬЛя-М (ЛЛЯ-Л**)+ 


+ М г (Н) — М г (х) , 


У° = ~ 


дН* 


[ 4 “ +іі+ "- , >Ш‘ + 5 (і) 4 - 


120 5° | 

-5(3 + а)^|. (III.70) 

Прогиб верха при х=0 

Г=Г+ —»& В ІсЬЯЯ-М«ЬЛЯ-«]+ЛГ (Я)|, (ІІІ.71) 


где і е — по формуле (11.15), а В°=ЕІ° — по (ІІІ.43). 

С учетом формулы (ІѴ.55) прогиб после определения N 
можно вычислить проще: 


У=У° + ~ л»д- [Н (Н) ~ М ИЬ ( ш - 72 ) 

На рис. Х.2 построены для примера эпюры усилий и проги¬ 
бов при разных ХН и § = В/В°. Величина | существенно влияет, 
как и параметр ХН, на усилия в диафрагме или иной несущей 
конструкции, однако если ХН изменяется в больших пределах, 
то | для отдельных диафрагм чаще всего колеблется между 
0,25 и 0,15. 

Если Я,Я^З, то с достаточной для практических расчетов 
точностью усилия в заделке диафрагмы ( х=Н): 




Л '=тМ мг+ ^) : 

(III.74) 

прогиб вершины 

п В [ Аі о \ 



Г-Г+ ѵв°в 1 » + м 1- 

(III.75) 

В формулах 

(ІІІ.73) — (ІІІ.75) : 



№ _МЧй)- (вХ2 6 ),№ 

(III.76) 


,ш ' 77) 
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На рис. Х.2 показаны эпюры (2 Ш построенные по формуле 
(ІІІ.67). Максимальное значение этой силы (при ^=0,2 и \Н> 
>3) соответствует сечению, которое можно найти по графику 
(рис. ІІІ.16). 



Рис. III.16. График значений х/Н, соот¬ 
ветствующих наибольшей перерезываю¬ 
щей силе в перемычке при различных 
Мі 

І — о— 1; 2 —а=0.5 



Рис. III.17. Схема эпюр перерезы¬ 
вающих сил в перемычках, нор¬ 
мальных оил и моментов в стол¬ 
бах диафрагмы с проемами 
0—0 — граница влияния проемов на 
усилия -в столбах диафрагмы и в пере¬ 
мычках (заштрихованы участки эпюр, 
совпадающие с эпюрами сплошной ди¬ 
афрагмы без проемов) 


При ЭТОМ 


тах<2п 


к 

кВ о 


дН (а+1) 1 

2е* 


(III.78) 


цде <2 г = <Э г (х) — определяется для найденного по графику значения х, 
и это же значение х подставляется в показатель степени е. 

Выражение (ІІІ.74) можно представить в виде 

МпыЯЮаОгНркВ». (III.79) 

Значения коэффициентов с а при і=0,2 приведены в табл. III.1. 


Таблица ІІІ.1 


Коэффициент 

хя 1 

5 | 7 

10,5 

14 

- 1 - 

С\ 

0,68 

0,755 

0,828 

0,867 

0,91 

0,931 

Со,5 

0,764 

0,852 

0,932 

0,975 

1,019 

1,041 

с 0 ,з 

0,820 

0,915 

0,990 

1,042 

1,087 

1,110 

Сол 

0,847 

0,948 

1,027 

1,081 

1,126 

1,150 


Формулы (ІІІ.63) и (ІІІ.65) близки по своей структуре, и 
после преобразования их относительно 2М и Мб приобретают 
следующий вид (для одной диафрагмы, т. е. при п= 1): 


2М = Л1 Г 1-й; 

МЬ = ^Г + Я, 


(III. 80) 


где 


0 = В[д (А зЬ А, х + сЪ Я, х) — д (*)]Д*В<>. 
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(III.81) 






Первый член правой части выражений (III.80) соответствует 
диафрагме с абсолютно жесткими связями. Второй член вносит 
поправку, связанную с податливостью связей. 

Как видно из рис. III.17, на большом участке высоты здания 
Н влияние вторых членов практически не сказывается. Это 
позволяет в приближенных расчетах для _сечений диаф¬ 
рагм от х=0 до сечения, соответствующего <2пшах, принять 
распределение М г таким, как в диафрагме сплошного сечения. 


(III.82) 


Для участков ниже этого сечения можно принимать: іѴщах 
(ІІІ.79), М тах по 1(111.66) при ЛГ = УѴ тах и П= 1. 

Перерезывающая сила в перемычках, расположенных выше 
той, в которой эта сила максимальна: 

§ п я(1 г Н1кВ 0 . (III.83) 

Эти результаты хорошо подтверждаются многочисленными 
экспериментами [3, 80 и др.]. 

Эпюры на рис. Х.2 построены в предположении непрерыв¬ 
ного распределения связей сдвига по высоте диафрагмы. 
Поэтому они имеют вид гладких кривых. В действительности 
связи расположены сосредоточенно, и потому эпюры будут 
изображаться ломаными линиями (рис. III.18). 
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Поправка к Мі (ІІІ.65) или (ІІІ.66) за счет местного момен¬ 
та (рис. III. 18,6, в) или полный момент в колонне 


±ДМ=0,5ф п и (или 0,5<2„о). 

Изгибающие моменты в местах заделки перемычек или риге¬ 
лей 


Л* п = <г п 0,5/. 


Одно- и двухпролетные рамы при одинаковых пролетах 
можно рассчитывать исходя из (ІІІ.51). Так, при действии 
горизонтальной распределенной нагрузки, подставляя N (ІІІ.51) 
иЛ/'в (III.46), найдем угол наклона рамы 

а= ~Т І мгах +~у Ф’ (ІІІ.84) 

откуда прогиб рамы в сечении х согласно (1.8) 

У = '? + ^- [ЛГ (Я)-ЛГ (х)], (III.85) 


причем у 0 определяется по (ІІІ.70) с заменой В 0 на пВ. 


Расчетные формулы для действия удельно-неравной внецент- 
ренной вертикальной нагрузки даны в приложении. 

При действии горизонтальной сосредоточенной силы (рис. 
III. 13), интегрируя (ІІІ.50), найдем: 


_ сЬ (ХН-Хи)-\ 
<* <в > = ХкВ«сЪХН 


М (х>и) =[8Ь^«сЬЯх — 

— (1 + зЬ X и аЬ Я, Я) аЬ X х/сЪ X Я + (* — и) Х]/ХкВ°. 


(III 86) 


В формулах (III. 86) и в дальнейших, относящихся к случаю 
действия единичной сосредоточенной силы, уже учтено, что эта 
сила в наших координатах равна —1. 

Прогиб в сечении х^и найдем, согласно (1.8) и (ІІІ.46), 


1 Г В ГаЬ X х — (сЬ (кН — X х) — 1] аЬ А, и 
у - Во 1 X 3 В [ сЬ X Я ~ 

-ІЪХН + Х (//_*)]+(Я-*)* Н ~ Х Л .-(Ш.87) 

При х<и прогиб определяется по (III. 87) с заменой х на и, 
и наоборот. В случае и =0 перемещение (прогиб) верха здания 

/=4г [“ЯГГ (*Я-іЬ*.Я)+-тр]. (III.87,а) 
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Несущие системы, не имеющие связей сдвига. Консольная 
расчетная модель (см. гл. I). В таких системах все Мі=0, и'пото- 
му, исходя из (III.30), имеем 

М іу (х) = В 1г ( М°ІВ г + г, Г/Вкр), (III.88) 

где 

Т=М Г и г ы —М Г 2 у и + 2 (М э іу 2 і - М% уі) . (III.89) 

Поперечная сила в любом столбе і равна производной от 
изгибающего момента, а если столб сжат с эксцентрицитетом, то 

<2і=М/ —т*. 

Прогиб определяется по (ІІІ.32), в котором: 


— Н 3 Г 4 а 4-11 

ѳ (0) = ѳ (Я) = 7^-Мг- (**-**>"+ 



(III.91) 


Дополнительный прогиб от податливости основания, равный 

М ‘^ Н - Н может быть добавлен к прогибу, найденному по (ІІІ.32), 
В ф 

и совместность перемещений всех диафрагм и распределение уси¬ 
лий между ними сохраняется, если удовлетворено условие 

Вфі/Ві = Вфк/В* = сопзі, (III.92) 

где Вф=/фС — жесткость подошвы фундамента; с — краевая осадка по 
формуле (11.37). 

Несимметричная в плане несущая система, образованная 
столбами, имеющими сложный профиль поперечного сечения 
(угловые, швеллерные, двутавровые и т. п.), рассчитывается, как 
указано в § 1 гл. III (см. пример 15 в гл. X). 

Системы, образованные разнотипными диафрагмами, не 
имеющими общих точек. Центр кручения. Если в пространствен¬ 
ной несущей системе диафрагмы различного направления не 
имеют общих точек (рис. III. 19), расчет может быть выполнен 


путем распределения полного 
изгибающего момента между от¬ 
дельными диафрагмами [30, 
34]. 


Рис. III. 19. Несущая система с разно¬ 
типными диафрагмами, не имеющими 
общих точек 
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Поступательные смещения (плоский изгиб) и повороты в пла¬ 
не вокруг центра^ кручения рассматриваются раздельно. 

Усилия N и М, возникающие при плоском изгибе по У и 
по 2, определяются решением систем уравнений (III. 37) для со¬ 
ответствующих плоских расчетных схем. Доля полного внешне¬ 
го момента, приходящаяся на любую диафрагму і, при плоском 
изгибе будет равна: 

М° = Л(М + А/Ь)і. (III.93) 

Суммирование производится по всем вертикальным элемен¬ 
там, входящим в проемную конструкцию і; для глухих диа¬ 
фрагм М°=М. 

Далее будем считать результаты этого этапа расчета в виде 
(III. 93) известными для всех проемных и глухих диафрагм за¬ 
данной несущей системы. Так как центр кручения лежит вне 
плоскости действия внешнего момента (см. рис. III.19,а), созда¬ 
ется поворот перекрытий в плане (рис. III.19,б) и в несущих 
конструкциях возникают дополнительные перемещения и усилия. 
Полный изгибающий момент М° . воспринимаемый конструкци¬ 
ей К, будет слагаться из М°от поступательного смещения и 
от поворота, так что 


Л1“ = М“+Л^. (III.94) 

Второй этап расчета состоит в определении М к »'вызванного 
поворотом. 

Согласно [30, 34], например, для действия момента М° 

М° = К г и М° к г к ІС кр , (III.95) 

где 

Скр=2 22 + * 2 ^ (III.96) 

% = Л?/ ( Н ) В І ІМ] (Н) Ві. (III.97) 

При действии Мгнадо заменить в (ІІІ.95) Л4°г м на М°Ум- 
При определении моментов от кручения в конструкциях, парал¬ 
лельных плоскости 2Х, надо (III.95) умножить на к. 

Так как все М? и и известны из первого этапа расчета, то для 
пользования формулой (ІІІ.95) надо знать только положение 
центра кручения, от которого зависят расстояния г м , г К и т. п. 
(см. рис. II 1.19). 
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Центр кручения в каждом из рассматрйваемых уровней 
согласно [30] определяется координатами 


аналогично 


(*) = 2 м °і е і>К ; 
/=1 

Ун (*) = 2 Ц е і' М г • 


(III.98) 


Формулы (III. 98) представляют собой обобщение выражений 
для координат центра жесткостей несущей системы, образован¬ 
ной только глухими диафрагмами. Действительно, для глухих 
диафрагм 


М? = М° Ві/В; Л^ = Л^В у /В. 

Подставив эти значения в (III. 98), получим координаты 
центра жесткостей системы глухих диафрагм (III. 1). 

Во все формулы координаты г*, г/,-, г м и т. п. подставляются 
со своими знаками в соответствии с направлением координатных 
осей. 

Усилия в любом вертикальном элементе р конструкции к 
будут: 

Л и= : =г<; м рк = (III.99) 


Линия центров кручения представляет собой в общем случае 
пространственную кривую, координаты которой (III. 98) являют¬ 
ся функцией х, поскольку они выражаются через изгибающие мо¬ 
менты М° , изменяющиеся по высоте здания. Для систем, разде¬ 
ляющихся на две независимые плоскопараллельные, линия 
центров кручения становится плоской кривой и лежит в плоско¬ 
сти одной из двух взаимно перпендикулярных систем диафрагм 
(см. пример 16 гл. X и рис. Х.8,б). Для систем, образуемых 
только глухими диафрагмами, линия центров кручения вырож¬ 
дается в вертикальную прямую центров жесткостей. 

Многие частные случаи рассмотрены в [30,34]. 


ГЛАВА IV. КРУЧЕНИЕ НЕСУЩЕЙ СИСТЕМЫ, 

СОДЕРЖАЩЕЙ ЗАМКНУТЫЕ В ПЛАНЕ КОНТУРЫ 

§ 1. ДИФФЕРЕНЦИАЛЬНОЕ УРАВНЕНИЕ КРУЧЕНИЯ 

НЕСУЩЕЙ СИСТЕМЫ, СОДЕРЖАЩЕЙ ЗАМКНУТЫЕ В ПЛАНЕ КОНТУРЫ 

Если, несущая система образует замкнутые в плане контуры 
и при этом подвергается кручению, бимомент Т не может быть 
выражен как явная функция сил N і (III.20), так как при пово¬ 
роте такой системы в плане нет прямой зависимости между не- 
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известными силами Nі(x) и углом закручивания Ѳ(х). Это поло¬ 
жение иллюстрирует рис. IV.I. Если показанная на этом рисунке 
система имеет две оси симмметрии, то при ее закручивании все 
(Эц равны между собой и не равны нулю (так же, как и угол по¬ 
ворота Ѳ), а все равны нулю, так как (Эц в примыкающих 
связях равны и противоположны по знаку. В то же время имеет¬ 
ся, очевидно, однозначная зависимость между ()ц и Ѳ. Ввиду это¬ 
го при расчете на кручение систем с замкнутыми контурами при¬ 
ходится бимомент Г(х) рассматривать как некоторую функцию 
кручения, т. е. как еще одно неизвестное, определяемое из допол¬ 
нительного дифференциального уравнения [34,56]. Последний 
член выражения (III. 20) представляет собой частную форму бо¬ 
лее общего выражения бимомента То, создаваемого перерезы¬ 
вающими силами в связях замкнутого контура 



(УиІ^иІ—гщУиі) | <2иІ 


(IV.1) 


Переход от ІѴ.І к той форме То, которая записана в послед¬ 
нем члене формулы (ІІІ.20), стал возможен благодаря тому, что 






для систем с незамкнутыми контурами согласно условиям рав¬ 
новесия 

| 2 < іѵ - 2 > 

О Л—1 

и, следовательно, бимомент Т <2 становится явной функцией N. 

Для системы с замкнутыми контурами в плане следует поль¬ 
зоваться для Гд формой записи в виде (ІѴ.І). Подставляя это 
выражение вместо последнего члена в (III. 20) и дважды диф¬ 
ференцируя по х, найдем для системы из пг элементов, образую¬ 
щих один замкнутый контур, 

Т" = — Цу2 и -\г Ц г (/„ + 2 ( ІѴ ' 3 > 

иі= 1, 2 

где $ иі определяется по формулам (ІІІ.25)—(ІІІ.29); 

с и і=Уиі2 а і — г иіУаі \ . (IV.4) 

. иі — номера любых двух смежных вертикальных элементов, объеди¬ 
ненных связями сдвига. 

Если несущая система сочетает в себе замкнутые и открытые 
контуры (рис. ѴІ.2), дополнительное дифференциальное урав¬ 
нение приобретает вид 

^=-< 7 * 2 (2 Сш & + 2 */»«/«)• < іѵ - 5 > 

/- 2 7в=1. 2 ) 

где (ом. рис. ІѴ.2): 1, 2. и, I,..., т — номер и полное число вертикальных 

элементов, объединенных связями сдвига в замкнутый контур; 1 , 2 ,..., /, 
8,~, і — номер и полное число вертикальных элементов в любой их груп¬ 
пе, образующей открытый контур, примыкающий к замкнутому, или само¬ 
стоятельный (на рис. ІѴ.2 эти группы обведены тонкими линиями); сумма 
с индексом г обозначает суммирование бимоментов Т я всех групп, образую¬ 
щих открытые и закрытые контуры. 

Система уравнений (ІІІ.24) — (ІѴ.5) позволяет определить 
все усилия и перемещения в пространственной несущей системе, 
образующей в плане произвольное сочетание незамкнутых и 
замкнутых контуров. Система решается при граничных условиях: 

Я, (0) = 0; (Я) = 0; Т (0) = 0; 

Г (Я) = <2° г и - Ч° г у ы — 2 (т% 2 і - т% Уі ) - 

( т іру г ‘Р т ііг Уі]) • 

«~1. 2 ; 

Бимомент Т(і (IV. 1) не входит в последнее граничное условие, 
так как при наличии жесткой заделки в основании перерезываю¬ 
щие силы в связях (2иі на уровне х=Н будут равны нулю. 
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(ІѴ.6) 





Рис. ІѴ.З. Горизонталь¬ 
ное сечение замкнутого 
ядра 


Если несущая система состоит из 
одного замкнутого ядра и каркасной 
обстройки (не сопротивляющейся го¬ 
ризонтальным нанрузкам), расчет мо¬ 
жет быть выполнен решением системы 
уравнений (ІІІ.24) и (ІѴ.З). В част¬ 
ном случае глухого, беспроемного яд¬ 
ра, загруженного распределенным по 
высоте крутящим моментом т=— 
— Чу%м, вводя фиктивные швы по рис. 
ІѴ.З, запишем (ІѴ.З) в развернутом 
виде 


Т" -«,»» + (- ,^)[4 <-*.* + «. Ів.|>] + 

+ "^(“ і^і)[*7 + '‘Н + 'Ѵ (- тіт) : 


Приняв во внимание знаки координат и то, что все |с,ь| в 
замкнутом прямоугольном контуре равны друг другу, получим 
из (IV. 7) 


Т" - — д у 4 Сі2 ( г21 Уг ~ гіа І У»' ) Т (IV.8) 

5 ф I У12 I ^кр 

Подставляя в (ІѴ.8) значения величин, входящих в послед¬ 
ний член этого выражения, и учитывая, что, согласно (Ѵ.21) и 
рис. ІѴ.З 


_ *26ф _ 2 (а + Ь) х _ х 
ф ОР 02 (а + Ь) б Об 
и для коробчатого сечения, согласно (VI.48), 
*=(а + 6)/а 

получим вместо (ІѴ.8) 



(IV .9) 

(IV. 10) 

(ІѴ.И) 


где = 2 а 2 Ь 2 6/(а + Ь); (IV. 12) 

Іа — момент инерции свободного кручения замкнутого прямоугольного 
сечения; О —модуль сдвига; В кр — по формуле (ІІІ.19) — жесткость 
стесненного кручения замкнутого прямоугольного сечения; Т=Т а _ И згиб- 
но-крутильный бимомент, вызванный стеснением депланации ядра в заделке. 
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Интересно отметить, что В кѵ в точности совпадает с извест¬ 
ным выражением для секториальной жесткости замкнутого 
прямоугольного контура Я/ш/ц-(см., например, [68], с. 308). 
Действительно, подставляя сюда значения числителя и знамена¬ 
теля, получим: 


Е & Ь 2 (6 -а)Ч I 




Так как Т а =— В кр 
преобразовано к виду 


+ ~І2~ 

уравнение 


а-Ь у 


а + Ь ) ~ 


(тГК 

(ІѴ.13) 

(IV. 11) может 

быть 

= щ, 

(IV. 14)* 


что совпадает с известным уравнением углов закручивания, под¬ 
тверждая точность предложенного здесь метода расчета ядер- 
стволов с замкнутым контуром и несущих систем, содержащих 
такие ядра. 

В последнем случае в формулах (ІѴ.З) и (ІѴ.5) можно за¬ 
менять согласно (IV. 11) для замкнутых прямоугольных контуров 


2 

. ^ „ й ко 


(IV. 15> 


Расчеты показывают, что при обычных размерах ядер-стволов в 
многоэтажных зданиях первый член в уравнении (ІѴ.14), т.е. 
интенсивность изгибно-крутящего момента, имеет существенное 
значение только вблизи заделки ядра и затухает на высоте, 
примерно равной ширине ядра. По всей высоте ядра внешний 
крутящий момент воспринимается практически только за счет 
чистого кручения. Оставляя в (ІѴ.14) в левой части только вто¬ 
рой член, получаем 

(ІѴ.16) 

т. е. уравнение чистого (свободного) кручения. Таким образом, 
в практических расчетах несущих систем с ядрами можно пре¬ 
небрегать собственной секториальной жесткостью замкнутых 
ядер, вводя в расчет только их жесткость чистого кручения, как 
это сделано нами в [27]. 

В данном выводе, разрезая контур на отдельные элементы 
прямоугольного сечения (см. рис. ІѴ.З), мы принимали в раз¬ 
резах 5 ф 0, а 5=5ф с целью учесть сопротивление сечения сдви¬ 
гу. Это вызвано тем, что в замкнутых контурах влияние сдвига 
становится основным, так как сдвигающие напряжения чистого 
(свободного) кручения создаются полным внешним крутящим 
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моментом, а не его небольшой частью, как это было в открытых 
сечениях. 

Обычно стволы-ядра служат для лестнично-лифтовых и дру¬ 
гих коммуникаций и потому имеют проемы в стенках. Такие 
ядра моделируются группой столбов, соединенных связями сдви¬ 
га (надпроемными перемычками) в замкнутый контур (см. 
рис. IV. 2), причем для учета сдвига следует ввести фиктивные 
швы с характеристикой податливости 5 = 5ф. Вычислить эту ха¬ 
рактеристику можно по аналогии с формулами (ІѴ.9), (ІѴ.10) 
(см. пример 14 в гл. X). 

§ 2 . ЯДРО-ДИАФРАГМОВЫЕ НЕСУЩИЕ СИСТЕМЫ 

Пространственные несущие системы, в которых горизонталь¬ 
ные нагрузки воспринимаются совместно стволами-ядрами и 
вертикальными глухими диафрагмами (рис. IV. 4), назовем ядро- 
диафрагмовыми. Совместность работы ядер и диафрагм обеспе¬ 
чивается перекрытиями, сопротивляющимися деформированию 
в своей плоскости. Такие системы содержат замкнутые контуры 
и потому относятся к классу систем, рассмотренных в § 1 насто¬ 
ящей главы. 

При несимметричном плане ядра и диафрагмы изгибаются и 
скручиваются. Общий внешний крутящий момент воспринимает¬ 
ся их сопротивлением чистому и изгибному кручению, а внешний 
изгибающий момент — сопротивлением изгибу. 

Для расчета таких несущих систем примем следующие пред¬ 
посылки (помимо отмеченных в § 1 гл. III): 

а) ввиду очевидной несопоставимости сопротивления чистому 
кручению ядер и диафрагм последние не оказывают сопротивле¬ 
ния чистому кручению; 

б) в соответствии с (IV. 16) пренебрегаем собственной сек- 
ториальной жесткостью ядер 
в сравнении с секториальной 
жесткостью всей системы В кр 
относительно общего центра 
изгиба; 

в) колонны и ригели не вос¬ 
принимают горизонтальную 
нагрузку («связевый» каркас); 

г) ядра и диафрагмы в 
соответствии с действительной 
конструкцией фундаментов 
жестко защемлены в основа¬ 
нии; 

д) проемы в ядрах учитыва¬ 
ются приближенно, как указа¬ 
но в конце данного параграфа. 



у 


Рис. ІѴ.4. План несущей системы 
здания с несколькими ядрами и 
диафрагмами [Ц.Ж. — центр жестко¬ 
стей (изгиба) системы] 
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Для системы глухих ядер и диафрагм, не объединенных свя¬ 
зями сдвига, уравнение (IV. 5) с учетом (IV. 15) будет записы¬ 
ваться так (при действии только горизонтальной нагрузки): 


• 0 Іа 

Т ы = ~Яу*» + Яг Уи + 2л - Т ѵ 

Г йк Р 

(IV.17) 

Обозначая 


(IV.18) 

получим 

Т’ а - кі Т а = — т (*) 

(ІѴ.19) 

или с учетом (111.31) 



Ѳ 1Ѵ — А* Ѳ" = от (*)/В кр . 

(ІѴ.20) 


Уравнения (ІѴ.19) и (ІѴ.20) совпадают по форме с извест¬ 
ными уравнениями для бимомента и угла закручивания тонко¬ 
стенного стержня открытого профиля [14]. Это объясняется тем, 
что в рассматриваемой системе при принятых здесь предпосыл¬ 
ках так же, как и в тонкостенном стержне открытого профиля, 
полный внешний крутящий момент 

М = М кр +М а (IV.21) 

воспринимается раздельно: М ьр — за счет жесткости чистого кру- 
-чения 20 Лі и М а —за счет жесткости изгибного кручения В кр . 
На этой аналогии мы остановимся подробнее в § 4. 

Уравнение (ІѴ.19) решается с граничными условиями (ІѴ.6), 
а уравнение (ІѴ.20) с граничными условиями 

Ѳ (0) =1 (Н) = 0; 6' (Н) = 0; . Ѳ" (0) = 0; 

в'" (О)-А*0' (0) = 0. (IV.22) 

Первые два условия (ІѴ.22) вытекают из того, что при х=Н 
невозможны консольный поворот и депланация элементов несу¬ 
щей системы ввиду их жесткой заделки в основание. Третье 
условие следует из (ІІІ.31), так как при распределенной нагруз¬ 
ке бимомент Т ш (0)=і0, четвертое условие получается из (ІѴ.21) 
ввиду М(0) =0. 

Уравнения (ІѴ.19) и (ІѴ.20) можно вывести независимо от 
общего решения, данного в § 1 настоящей главы, как это сделано 
в [27]. 

Для дальнейших расчетов удобнее иметь решение уравнения 
(ІѴ.19), так как оно дает непосредственно функцию Т ® и ее про¬ 
изводные. Решая это уравнение, найдем 

••=^811 6х+ с Ькх + т/к*, (IV.23) 

где произвольные постоянные^ и С 2 определяются из последних двух гра¬ 
ничных условий (ІѴ.6). 





Подставляя значения постоянных в (IV. 23), найдем: 

Т а (*) = ~ ~ (л а 8Ькх + сЪкх — а ~ 1 х— і|; (IV.24) 

Т’ а {х) = (ЛасЪАх + вЬбх— ; (IV.25) 

Т'и (х) = —т (0)і(Л 2 8Ь кх + сЪкх), (IV.26) 

где А 2 — по формуле (ІІІ.64) с заменой X на к. 

Подставляя (IV. 24) в формулу (III. 88), найдем полный из¬ 
гибающий момент в любом сечении любой диафрагмы или ядра 
от плоского изгиба и от поворота в плане с учетом сопротивле¬ 
ния ядер кручению. 

Интенсивность крутящего момента в любом ядре т КѴ найдем 
исходя из (IV. 16) и (III.31), учитывая, что угол закручивания 
всей системы Ѳ ( х ) и каждого ядра, согласно рис. IV. 4, будет 
одинаков: 


т крі = — ѳ " 0 *<Ц = ~в^ О !<ц , (IV.27) 

где Та =7 Щ (х) определяется по формуле (IV.24). 

Крутящий момент в сечении х ядра / получим, интегри¬ 
руя (ІѴ.27): 


М кр I (*) 


01 а, 


Та *х = 


-т (0) 
к 


ОТаі 

2 О Т а , * 


X [АсЬАх + 8ЬА*-^1+-уу- ^ • (IV.28) 

Интенсивность изгибно-крутильного момента т ш найдем при 
необходимости из (IV. 26) с учетом '(III.31): 

т а = В кр Ѳ 1Ѵ = — Т" а (х). (IV.29) 

Прогиб верха любой диаграммы или ядра определяется по 
(ИІ.32), где о° —по (ІІІ.90). 

Ѳ (0) = Ѳ (//) = - 0 1 / ^ [м г у (Я) 2„ + 

+ (Іу 30) 

Эпюры усилий для 27-этажного здания Я=1Ю м (рис. ІѴ.5) 
от единичной равномерно распределенной по высоте условной 
ветровой нагрузке и к= 0,0333 1/м приведены для примера на 
рис. IV. 6. 

Приближенный учет влияния проемов на жесткость чистого 
кручения ядра. Если ядра и диафрагмы имеют проемы в стен¬ 
ках (рис. ІѴ.7), то их сопротивление изгибу и кручению снижа¬ 
ется. В таких случаях несущие системы рассчитываются как ука- 




Рис. ІѴ.5. Схематический план несущей сис¬ 
темы с одним ядром (/) и одной диафраг¬ 
мой (2 ) 



<0 

т=1,0 1,0 



Рис. ІѴ.6. Эпюры 

а — интенсивностей моментов 

чистого кручения в ядре и 
нзгибного кручения в си¬ 

стеме; б — моментов чистого 
кручения в ядре Л< кр и изгиб- 
ного кручения М а во всей си¬ 
стеме (см. рис. IV.б) 


Рис. ІѴ.7. Ядро (ствол) с 
проемами 

а — общий вид; б — план 


зано в § 1 данной главы. Для расчетов систем, в которых только 
ядра имеют проемы, можно воспользоваться более простым ме¬ 
тодом, рассмотренным в настоящем параграфе, если приближен¬ 
но заменить жесткость чистого кручения беспроемного ядра 0/<л 
приведенной жесткостью 01ц ядра с проемами. 

Тогда угол закручивания верхнего сечения такого ядра под 
действием сосредоточенного крутящего момента М кр =1 

0 = 1 Н[а1 а . (ІѴ.31) 

Представим его как сумму двух углов 

0 = 0і + 0 2 , (а) 

где Ѳ 1 — угол закручивания ядра с проемами только за счет сдвига в стол¬ 
бах при недеформируемых перемычках; Ѳг — угол закручивания ядра, обуслов¬ 
ленный действительной деформативностью перемычек. 

Из (ІѴ.31) с учетом (а) следует 

о7 л = Я/(0!+02). (IV.32) 

Согласно определению, 

Ѳ 1= 1 Я/О^р», (IV.33) 


3* Зак. 99 




где Рс — площадь ослабленного проемами горизонтального сечения стен яд¬ 
ра; О — модуль сдвига; р — радиус (плечо) сдвигающей силы в столбах. 

Величину р можно найти по аналогии с кругом как отноше¬ 
ние площади к полупериметру, т. е. для прямоугольного сечения 
р = аЬЦа + Ь). (IV.34) 

Угол перекоса перемычек, согласно § 1 гл. V, а.% в то 
же время а2=у=р02, следовательно, перерезывающая сила в 
х'-той перемычке 

Ох = рв;/«/. (б) 

Полная сдвигающая сила по контуру горизонтального сече¬ 

ния ядра при М кр =1 равна: Я= 1 /р. При высоте этажа, рав¬ 
ной Л, эта сила создает момент Л/р, который уравновешивается 
суммой моментов перерезывающих сил в перемычках. Для ди¬ 
скретно расположенных перемычек по условиям равновесия 

А/р = 2<ЛАЬ,ь (в) 

І=\ 

и с учетом (б), сокращая на Л, имеем: 

1 /р=р в' 2 (&,/*)/• 

Отсюда искомый угол 

в, = ѳ' 2 Н = 1 НІ р* 2 (»./«>/. (IV.35) 

і=і 

где т — число проемов в горизонтальном сечении ядра; — параметр, ха¬ 
рактеризующий податливость перемычки і с учетом сдвига и изгиба, вычис¬ 
ляется по (Ѵ.14) с заменой Ьі на Ь,і\ Ь.і — расстояние вдоль контура ядра 
между центрами длины горизонтальных сечений столбов, примыкающих к 
проему і (см. рис. ІѴ.7,6), так что 

2 ь *‘= 2 <“+*>• 
х=і 

Подставляя Ѳі и Ѳ 2 в (IV. 32) и сокращая на Н, получим 
формулу приведенной крутильной жесткости проемного ядра 

07 а = -у---—-• (IV .36) 



Эта формула представляет собой упрощенную и уточненную в 
соответствии с экспериментами форму записи ранее полученных 
выражений (31) [27] и (II 1.65,а) [34]. Она дает удовлетвори¬ 
тельное совпадение с экспериментом для прямоугольных в плане 
ядер с разнообразным, в том числе и несимметричным, располо¬ 
жением проемов и разным их числом. 
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§ 3. РАСЧЕТ МНОГОЭТАЖНЫХ ЗДАНИЙ ИЗ ОБЪЕМНЫХ БЛОКОВ 

Многоэтажное здание из объемных блоков образуется стол¬ 
бами блоков, объединенных податливыми связями. В здании из 
объемных блоков нет жестких дисков перекрытий, объединяю¬ 
щих весь этаж в целом; здесь перекрытия жестки только в пре-' 
делах данного объемно-блочного столба. В соответствии с этим 
расчетную модель многоэтажного здания из объемных блоков 
представим в виде группы отдельных объемно-блочных столбов, 
соединенных связями [28]. На рис. IV. 8 в общем объеме здания 
выделен один из таких столбов. 

Связи устанавливаются обычно в горизонтальных швах меж¬ 
ду блоками. Это вынуждает делать их плоскими, а значит спо¬ 
собными воспринимать растяжение, сжатие и сдвиг в горизон¬ 
тальной плоскости, но не оказывающими существенного сопро¬ 
тивления сдвигу в вертикальных плоскостях. 

Примем, что работа связей подчиняется закону Гука и что 
эти связи непрерывно распределены по высоте столба. Полное 
пространственное перемещение рассматриваемого столба пот 
действием внешних нагрузок и усилий в связях складывается 
из изгиба в плоскостях ХУ и XI, кручения вокруг оси центров 
изгиба столба, плоского перемещения поперечных сечений в на¬ 
правлении оси X и депланации этих сечений около плоскости У2. 
Согласно сформулированной выше предпосылке о работе меж¬ 
столбовых связей, перемещения в направлении оси X совершают¬ 
ся без сопротивления связей и могут быть найдены независимо 
для каждого столба исходя из вертикальных (осевых) нагрузок, 
действующих непосредственно на данный столб. Остальные пе¬ 
ремещения зависят друг от друга и от усилий в связях. Условия 
взаимозависимости этих величин могут быть представлены 
с учетом [13] системой дифференциальных уравнений (рис. IV. 9): 

I т 

Вуі б) Ѵ = Ягі + 2 "А + 2 РіІ ’ (ІѴ - 37 > 

в гі л' ѵ = чу ,+2 р/* + 2 г “ : (ІѴ - 38) 

*=1 /=1 

в аІ еі ѵ -о/л (в, — в*> — 

- 2 С " 2 Ф " (•/ -•/>=*?+ 2 Гік Ьік + 2 г “ Ьіі ’ (ІѴ - 39) 

где і=1,2. п — порядковый номер и общее число объемно-блочных стол¬ 

бов в здании; В у ц=Е] уі \ Вц=Е] гі \ В ш = Е1 ЫІ и О]а — экваториаль¬ 
ная, секториальная и крутильная жесткости столба і; к— 1, 2 ,..., / — поряд¬ 
ковый номер и общее число столбов, примыкающих к столбу і в направле- 
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г нии оси±У; /=1, 2,..., т — то же, в направлении оси±2; гщ(х) — погонное 
по высоте столба суммарное усилие сдвига во всех связях, расположен¬ 
ных в одной горизонтальной плоскости в шве между столбами блоков і и 
Ф; Ріі(х) — погонное по высоте столба суммарное усилие растяжения-сжа¬ 
тия во всех связях, расположенных в однбй горизонтальной плоскости в 
шве между столбами блоков і я /; ф>* — коэффициент осевой податливости 
одной связи между столбами і и к, определяемый экспериментально или 
принимаемый равным: 

— (Я)*. (ІѴ40) 

ЕР — модуль упругости и площадь поперечного сечения связи; I — дли¬ 
на связи, подвергающаяся растяжению или сжатию: т® — погонный по вы¬ 
соте столба крутящий момент от внешней нагрузки, приложенной к столбу 
і (римские верхние индексы при переменных I, г) и Ѳ обозначают порядок 
дифференцирования по х). 

Если исключить из системы уравнений (ІѴ.37) — (ІѴ.39) уси¬ 
лия в связях г и р, то она будет содержать по три неизвестных 
функции (5, т] и Ѳ) для каждого столба, т. е. всего 3 п неизвест¬ 
ных. Число уравнений в этой системе также равно 3 п. 

Усилия в связах г и р легко выразить согласно рис. ІѴ.9 
через основные неизвестные перемещения: 


г ік = 2 Ф°* (5* — Ъі + в * Ь Ы + в/ Ь ік ); 

(ІѴ.41) 

Рік = ^ш (л* — л/); 

(IV.42) 

гц = 2 ф“у (ч/ — Л/ — ®/ Ь/і — в/ Ьц)\ 

(IV.43) 

Рі] = 2 ф// (і 

(ІѴ.44) 


где ф° А , ф—коэффициент сдвиговой податливости одной связи между 
столбами, соответственно і я к или ( и /, определяемой из опыта или прини¬ 
маемый равным: 

*-Т17 н- (,ѵ - 45 » 


Подставив (ІѴ.41) — (ІѴ.44) в (ІѴ.37) — (ІѴ.39), получим си¬ 
стему 3 п дифференциальных уравнений четвертого порядка, 
содержащую в качестве неизвестных только искомые функции 
перемещений л» и 0*. В случае 0 = 0 уравнения (ІѴ.37) и 
(ІѴ.38) разделяются и могут решаться независимо. Например, 
для двух объемно-блочных 14-этажных столбов, показанных на 
рис. IV. 10, получим из (ІѴ.38) уравнение балки на упругом 
основании 

В а л{ Ѵ = ?! + 2 ф 1а (т) г — т]і) • (IV.46) 


Подставляя в (ІѴ.46) х\ ] ѵ 


дифференцирования 


2 фи В 


ч 

В, ’ 


найдем после двойного 


2 фх* 








Рис. ІѴ.ІО. Совместная работа двух объемно блочных столбов ^Е^^>Е^ 2 ) 



Рис. ІѴ.11. Изгиб и кручение группы объемно-блочных столбов 

а — план; б — эпюры сдвигающего усилия в связях, угла закручивания крайних стол¬ 
бов, момента в крайнем столбе 


Решая это уравнение, находим М, (х), а затем из (ІѴ.38) 
определяем усилия в связях 

Рц (*) = — М\ (*)— <7і (*). 

Результаты расчета этой объемно-блочной системы (рис. 
ІѴ.ІО) получены при следующих численных данных: 2ф 12 = 
= 8 МПа; /, = 50,1 м 4 ; / 2 =,14,8м 4 ; Е= 1,5-10 4 МПа; <7, = <7 2 = 

«=|=25,7 кН/м; Я=42,8м; а=0,371; ^ =—193,8 кН; = 
=27,9 кН. 

Если здание симметрично в плане и находится под действием 
нагрузок, которые приводятся к силе и моменту, лежащим в 
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плоскости симметрии здания, то*этажи такого здания будут в 
целом смещаться поступательно, но в отдельных столбах объем¬ 
ных блоков помимо поступательного смещения может возник¬ 
нуть и кручение. Такова, например, система из трех объемно¬ 
блочных столбов, план которой показан на рис. ІѴ.11. Средний 
столб не испытывает кручения, а крайние поворачиваются на 
угол Ѳ(х). 

Рассматриваемая система состоит из блоков, имеющих замк¬ 
нутый в плане контур, поэтому согласно § 1 настоящей главы 
депланацией при кручении можно пренебречь, кроме того, в 
этой системе нет связей в направлении оси 7. и нет нагрузки в 
направлении V, ввиду чего система (ІѴ.37) — (ІѴ.39) прини¬ 
мает вид: 


, <?\2 Фі2 

а г ѳ 1 + —-— 0х = г и ь 


В качестве третьего уравнения используем (ІѴ.41): 

гп = 2 <р? 2 . (В,— 6і + 0і Ьц). 

Выражая | через М и учитывая, что М° = 2 Мі+М 2 , получим 
систему трех дифференциальных уравнений второго порядка: 


М, = — + г Ж2 ); 

„ с 12 фі2 

і Ѳ і -Ь п ві = г 4>ха; 


Граничные условия, очевидно, будут таковы: 

Мг (0) = м[ (0) = 0; 


'і2 (Я) = 4 (Я) = 0; 
0! (Я) = ѳ; (Я) = 0. 


Эпюры М і, Т\ч и Ѳі, полученные из решения системы (ІѴ.47), 
приведены на рис. ІѴ.11. Исходные данные те же, что и в пер¬ 
вом примере. Отметим, что при неучете кручения сдвигающие 
усилия в связях получаются почти втрое большими. Учет кру¬ 
чения выявляет осевые усилия в связах I : 


± I = 0 -г- 


Сі2_ / ЕР \ 


(IV. 48) 


В данном примере і= —12,7 кН/м вверху здания, а распре- 
делние его по высоте соответствует эпюре Ѳ (см. рис. ІѴ.11, б). 

Чтобы после формования блока можно было вынуть из него 
внутреннюю опалубку, монолитный блок может состоять макси¬ 
мум из пяти плоскостей: 
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•четырех стен и потолка (блок «колпак»); 
четырех стен и плиты пола (блок «стакан»); 
трех стен, потолка и пола (блок «лежащий стакан»); 
шестая плоскость изготовляется отдельно и соединяется с 
блоком сваркой закладных деталей. 

Для столбов, имеющих в плане открытый контур (блоки 
типа «лежащий стакан» и т. п. с навесными наружными сте¬ 
нами), секториальная жесткость Е1 а определяется по извест¬ 
ным формулам теории тонкостенных стержней [14], [68] и др., 
а 01а принимается равным нулю. Для столбов, образованных 
монолитными блоками с замкнутым контуром («колпак», «ста¬ 
кан»), можно с некоторым приближением отбросить первый 
член в уравнении (ІѴ.39), переходя к уравнению второго 
порядка (ІѴ.47), как это показано во втором примере. При 
этом, учитывая неизбежные проемы в стенах блоков, жесткость 
чистого кручения заменяется для блоков, опирающихся по 
контуру, на приведенную жесткость 01а по (ІѴ.36). 

Блоки с угловым опиранием в несущих системах зданий 
большой этажности применять не следует. Для зданий большой 
этажности, монтируемых из блоков с незамкнутым горизонталь¬ 
ным сечением (типа «лежащий стакан» и др.), следует вводить 
в несущую систему несколько объемно-блочных столбов, имею¬ 
щих замкнутый контур горизонтального сечения. Такие столбы 
будут служить устоями, обеспечивающими жесткость всего 
здания на кручение, подобно тому, как вертикальные диафрагмы 
в связевом каркасе обеспечивают его изгибную жесткость. 

§ 4. АНАЛОГИЯ МЕЖДУ КРУЧЕНИЕМ 

ЯДРО-ДИАФРАГМОВОЙ СИСТЕМЫ, КРУЧЕНИЕМ ТОНКОСТЕННОГО 
СТЕРЖНЯ И ИЗГИБОМ ОДНОСВЯЗНОЙ ДИАФРАГМЫ 
(СОСТАВНОГО СТЕРЖНЯ] 

Покажем, что дифференциальные уравнения (IV.19) и 
(ІѴ.20), совпадающие с уравнениями кручения тонкостенного 
стержня [14], аналогичны также уравнениям двухветвевого 
составного стержня [62] или односвязной диафрагмы (ІІІ.44). 
Действительно, дважды дифференцируя (111.44) или уравнение 
(7.1) в [62], найдем 

Ѵ іѵ - А* іѴ п = д (*)/« В. (IV.49) 

или (обозначения по [62]) 

7-1Ѵ _х» Г" = <7 (х) ое/2 Е1. (IV.50) 

Эти уравнения структурно аналогичны уравнению (36) в 
работе [14] и уравнению (ІѴ.20) (взаимно соответствующие ве¬ 
личины и символы представлены в табл. ІѴ.1). 

Интегрируя уравнения (ІѴ.49) (36) в [і14], (ІѴ.20), (ІѴ.50) 
для граничных условий консольного стержня, в котором начало 
координат перемещается вместе со свободным концом консоли 
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(рис. ІѴ.12), получим для N(x) выражение (ІІІ.63) и анало¬ 
гичные формулы для Ѳ(х) и Т(х), причем для Ѳ(Х) параметр Я, 
заменяется согласно табл. IV. 1 на к. Разумеется, совпадают и 
все производные этих функций (см. рис. IV. 13). 

Расчетные формулы прогиба односвязной диафрагмы 
(составного стержня) тоже аналогичны полученным формулам 
для N и Ѳ. Разделяя полный прогиб на у х и у% как это сделана 
в отношении угла наклона, получим согласно (1.6) и (ІІІ.46) 

* я 

Уі = к | | N<^x\ у г = зА/. (IV.51) 
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Таблица IѴ.І 


Тонкостенный стер- 
жвнь открытого про¬ 
филя [14] 

Ядро-диафрагмовая 
несущая система 

Составной 
стержень [62] 

Односвязная 

Угол закручива¬ 
ния Ѳ (х) 

Характеристика 

жесткости 

Угол закручива¬ 
ния Ѳ(х) 
Характеристика 
жесткости 

Сдвигающая си¬ 
ла в шве Т (х) 
Характеристика 
жесткости 

Нормальная си¬ 
ла в столбе N (х) 
Характеристика 
жесткости Х 2 = 

* 0У * 

« 

Я,* = у е 

к В 0 

Е '-3 

а кр 


~ в В 

Жесткость чис¬ 
того кручения 
стержня 01 л 

Жесткость чис¬ 
того кручения сис¬ 
темы 1.01 а 

Жесткостной па¬ 
раметр составного 
стержня с непо¬ 
датливыми связя¬ 
ми сдвига 

Е/°/ 1 1 \ 

Жесткостной па¬ 
раметр диафрагмы 
с жесткими связя¬ 
ми сдвига КВ° 



о\ ЕРі ЕР г ) 


Жесткость из- 
гнбного кручения 
(секториальная 
жесткость) Е] а 

Жесткость изгиб- 
ного кручения 
В кр =2(В ІІ г? + 
+ В іѵ у)) 

Жесткостной па¬ 
раметр составного 
стержня с упруго- 
податливыми свя¬ 
зями сдвига, но 
лишенного про¬ 

дольных деформа¬ 
ций ветвей 

Жесткостной па¬ 
раметр диафрагмы 
с упруго-податли¬ 
выми связями 

сдвига, но лишен¬ 
ной продольных 

деформаций стол¬ 
бов зВ 



2 Е1 

ѵе 


Интенсивность 
внешнего крутя¬ 
щего момента т(х ) 

Интенсивность 
внешнего крутяще¬ 
го момента т (х) 

Интенсивность 
поперечной на¬ 

грузки у (х) 

Интенсивность 
поперечной на¬ 

грузки я (х) 

Бимомент от 
внешней попереч¬ 
ной нагрузки 

В(х) 

Бимомент от 

внешней попереч¬ 
ной нагрузки Г (х) 

Изгибающий мо¬ 
мент от внешней 
поперечной на¬ 

грузки М° (х) 

Изгибающий мо¬ 
мент от внешней 
поперечной на¬ 

грузки М г (х) 


Подставляя в первое из этих выражений (ІП.63) и интегри¬ 
руя, найдем после простых преобразований 

= (IV.52) 

где 

[<“-’>(- г )‘ + 5 Ш ‘- 513+01 - й -]' (,ѵ ' 531 

Полный прогиб в системе координат по рис. IV. 12 

кЫ ЬN 

У (*)=Уі + Уг = У° — + вАГ = у° + , 
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иѴ.54) 




1 


ч_тс 

Ух Р 


1 

ММ 

Их' 

йх) 

7 

ММ ѵп 
с/х* | V 











2 

М(х) 
М,=кВ */Ѵ 

Н'(хМп 

0 1 =кВ°М‘ 

УѴ"(х) 

д=-кВ"М" 

М 2 =-хВМ“ 

*“<*) 

0 г =-5ВИ"' 

п*) 

3 

т 

. т К „=с] й ѳ 

Ѳ‘(х) 

М кГ С]„Ѳ' 

В"(х) 

тщг-ВІйѲ" 

г и =-в кр ѳ“ 

Ѳ"\х) 

М^-В кр Ѳ"' 

Ѳ»(х) 

т и - В кр Ѳ" 

У 

У С М 

м=-щ=ьн 

УІМ=а с 

/?=-Г8 ѵ ріО п 

Ус'(*) 

ц=-А г Ву" 

М с =-Ву“ 

У?М 

Ог-Ву‘“ 

у с "М 

ЧгЧ" 


Рис. ІѴ.13. Сводка эпюр и формул изгиба составного стержня (диафрагмы) 
и кручения тонкостенного стержня (ядро-диафрагмовой системы) [25] 


а «консольный» прогиб —по формуле (1.7) 

~У (•*) =У (В)-у (*) =/ г -у° (*) + № (Н)—Ы (*)], (IV.55) 

где / г — по (11.18), а N — по (ІІІ.63). 

Из (ІѴ.54) видно, что прогиб диафрагмы (составного 
17 стержня) может быть представлен как сумма прогиба у 0 моно¬ 
литного стержня с жесткостью В 0 и дополнительного прогиба 
Ус, создаваемого податливостью связей и выражающегося вто¬ 
рым членом формулы (ІѴ.54). Для получения соответствующих 
значений у с и его производных достаточно умножить N (или ее 
производную) на постоянный жесткостный параметр, т. е. 

у с = (ЬД а В) N. (IV.56) 

Следовательно, график функции у с (х) и его производных 
будет подобен графикам М(х) и Ѳ(х). 

На рис. ІѴ.13 сведены полученные здесь результаты: в стро¬ 
ке 1 показана эпюра (график) функций М(х), Т(х) [62], Ѳ(х) 
или у с (х ) и их четырех производных, строка 2 относится к одно¬ 
связной диафрагме (составному стержню), строка 3 —к скру¬ 
чиваемому тонкостенному стержню или « ядро-диафрагмовой 
системе, строка 4 — к прогибу у с составного стержня, односвяз¬ 
ной диафрагмы или простой рамно-связевой несущей системы. 
Как видно из рис. ІѴ.13, названные функции вполне анало¬ 
гичны, а расчетные формулы, определяющие усилия и переме¬ 
щения в этих системах, структурно совпадают с учетом замены 
символов по табл. IV. 1. 

Данная аналогия [25] позволяет заменить расчет ядро- 
диафрагмовой системы на кручение расчетом рамно-связевой 
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системы-аналога на изгиб (и точно так же расчет на кручение 
тонкостенного стержня расчетом на изгиб составного стержня- 
аналога). Для этого достаточно в соответствующих формулах- 
аналогах заменить символы согласно табл. IV. 1 и рис. IV. 13. 

Анализ рис. IV. 13 показывает, что все особенности, отме¬ 
ченные в [23] полностью сохраняются при изгибе составных 
стержней и при кручении ядро-диафрагмовых систем или тонко¬ 
стенных стержней. Так, например, из эпюр рис. IV. 13 видно, 
что при х=0, т. е. в вершине здания, в ядре и в диафрагме, 
как и на свободном конце тонкостенного стержня, возникают 
взаимоуравновешенные сосредоточенные крутящие моменты 
Мир и М ш , подобные сосредоточенным силам, обнаруженным в 
рамно-связевых системах; в заделке оказывается равным нулю 
М„ р , как и поперечная сила рамы ф в рамно-связевой системе; 
в заделке обнаруживаются «пики» интенсивностей моментов 
Шкр и Ша, , как это было в рамно-связевых системах, и т. п. 


ГЛАВА V. ПОДАТЛИВОСТЬ СВЯЗЕЙ 
РАЗНЫХ ВИДОВ, УЧЕТ СДВИГОВ В СТОЛБАХ ДИАФРАГМ, 
НЕУПРУГИЕ ДЕФОРМАЦИИ СВЯЗЕЙ, ВЛИЯНИЕ 
ГОРИЗОНТАЛЬНЫХ ШВОВ 


§ 1. ХАРАКТЕРИСТИКА ПОДАТЛИВОСТИ СВЯЗЕЙ 5 


Перемычки и ригели, учет сдвига в высоких перемычках. 

Параметр Зц — это угол наклона несущей конструкции, которому 
соответствует единичная перерезывающая сила в связях между 
элементами і и / на единицу высоты здания. Поскольку пере¬ 
мычки или иные связи считаются равномерно распределенными 
по высоте, 5 имеет размерность 1/Н/ім=м/Н. 

Погонное перерезывающее усилие в связях (Зш= 2] , 

поэтому для односвязной конструкции, например, для рамо- 
диафрагмы по рис. Ѵ.1 получим 

а 2 = *<?п = зЫ'; (Ѵ.1) 

5 = а г /ЛГ; а 2 =(б 1 + в,)/6; (а) 

(б) 

зв п 



+ «к 



(в) 
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Подставляя (б) и (в) ів (а), получим искомый 
для однопролетной рамо-диафрагмы 

_ А Г (/- р )» + оЗ Нѵ і і 

* 36 [ В„ + 4В К ] ’ 


параметр 

(Ѵ.2) 


где В ш — жесткость перемычки'(ригеля); В* — жесткость колоннырамной 
части; а — расстояние от оси колонны до нулевой точки в ригеле. 



Рис. Ѵ.1. Деформация яруса односвязной 
рамо-диафрагмы (к определению х) 


В данном случае имеет место смещение узлов рамы. 
Поэтому 

к = /«„/(/„+ *п), (г) 

где і л и і п — обычные фокусные расстояния от левого и 'правого концов 
ригеля (перемычки); іл=(/3 (ввиду полной заделки в столб диафрагмы) 

«п = //(3 + В п А/2 1 В к ), 

откуда, согласно (г) 

а = 61 2 В к /(В„й + 12 1 В к ) = //(2 + г/6 с) 

(здесь с = В к /А; г = В „//). 


Для односвязной дифрагмы в формуле (Ѵ.2) В к =оо и 
о=0,5, откуда 

з=Н1 3 /12В п Ь. (Ѵ.З) 

Колонны в отличие от столбов подвергаются изгибу в пре¬ 
делах этажа, что уменьшает изгиб ригеля и действующую в 
нем перерезывающую силу <2 п ь С учетом этого [23, 34] для 
многосвязных несущих конструкций е колоннами можно при¬ 
нять с небольшой погрешностью 


5/ 


А 

Тьі 


(и — О/) 8 +0/ Й ( 0)1+ «/_! 

КГ, + 4 I К " ,+ 


+ 




(V .4) 
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где ѵіі и ы,- — расстояние от нулевой точки в пролете і до осей левой и пра¬ 
вой колонны (столба) (остальные обозначения по рис. Ѵ.1). 

Из этой формулы получаем 5* для любых частных случаев. 
Например, для одиоіпролетной рамы ввиду симметрии В/= 
=В І+1 = В К и ѵ = 1/ 2; отсюда, полагая также Ь = 1, найдем: 


_ кІ_ 

5 ~ 12 


(V .5) 


для двухпролетной симметричной рамы 


(V .5,а) 


для трехпіро'летной симметричной рамы с разными пролетами: 


и»! +“і (0.5 / 2 + мі) и х 

+ 4 с 

_Л_ / /, «і + 0.5 / 2 \ 

12 I г 2 с )' 

/, 

“ 1_ 2с [3 ( 2с + г г )+ Гі ] : 

+ (2 с + г 2 ) (6с + гО 


к 

з7Г 


(Ѵ.6) 
(V .7) 

(Ѵ.8) 


для всех средних пролетов равнопролетной рамы или рамо-ди- 
афрагмы ««0,5 I и потому 



Отметим, что выражение (Ѵ.9) было получено иным путем 
в [19] ив ряде других исследований, в которых оно рассмат¬ 
ривается как универсальная характеристика дефор мативности 
рам. Как только что было Показано, выражение (Ѵ.9) является 
частным случаем более общей формулы (Ѵ.4) и справедливо 
только в указанных ограниченных пределах. 

Для примыкающих к столбу пролетов равнопролетной ра- 
мо-дийфрагмы 


к Г (/-р) 3 + о 3 0,5 1 + ѵ 
3 6 I. В п + 4 с 


(Ѵ.10) 


где о= ~——— отсчитывается от оси колонны. 

_6_с+4_г_ 

3(2 с+г) 

В частном случае двухпролетной рамо-диафрагмы 
1.2, е) при симметричной ргамной части 

_ к_ Г (/ —о) 3 ,+ о 3 о 3 1 

_ 36/ [ В п + 2с ] ’ 


(см. рис. 
(V. 10,а) 


где ѵ= 


2+г/Зс отсчитывается от осч колонны. 
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Для каждого из пролетов многосвязных диафрагм с равны¬ 
ми или неравными столбами и пролетами так же, как и для 
отдельной односвязной диафрагмы найдем значение 5, полагая 
в (Ѵ.4) Ві=В і+ і«оо и ѵ =0,5 I 


и і = М 3 / І12В я/ Ьі. (Ѵ.11) 


Если перемычки диафрагмы или ригели рамы имеют не¬ 
большой пролёт I при значительной высоте сечения сі, то ста¬ 
новится существенным влияние сдвига на их деформации. 
Под действием единичной силы взаимное смещение концов пе¬ 
ремычки с учетом сдвига при прямоугольном ее сечении равно: 

I 3 / \ь а 3 \ 

в = ——- 1 + -ТТ7Г =6„у. (V. 12) 


Коэффициент ф помимо обычного усреднения сдвига по се¬ 
чению [см. § 3 гл. VI формулы (ѴІ.46) — (ѴІ.48)] должен в 
данном 'случае учитывать также и невозможность искривления 
опорных сечений при постоянном значении поперечной силы 
по всей длине перемычки. С учетом этого ів упругой стадии ра¬ 
боты 


Ѵ= 1 + 2,95 (ЛЦ) 3 — 0,02 а/1. (Ѵ.13) 

Следуя выводу характеристики 5 (Ѵ.З), но с учетом сдвига, 
согласно (Ѵ.12), получим для непрерывно распределенных 
перемычек, заделанных в столбах, вместо (Ѵ.З) следующее 
выражение: 

8 = Л/з ѵ /і2 В а Ь. (V. 14) 

В общем случае множитель у для учета сдвига в упругой 
стадии работы надо вводить в первый член в квадратных 
скобках формулы (Ѵ.4) и в вытекающие из "нее частные значе¬ 
ния (Ѵ.5), (Ѵ.І1). Неупругая работа связей рассмотрена в § 2 
настоящей главы. 


Перекрытия как связи сдвига между столбами диафрагм. 

В панельных зданиях связь между столбами вертикальных ди¬ 
афрагм нередко осуществляется непосредственно плитами пе¬ 
рекрытий без каких-либо надпроемных перемычек или ригелей. 
Такой вид связи также может достаточно эффективно обеспе¬ 
чивать совместную работу панельных столбов диафрагмы по 
схеме Ь рис. 1.3, если плиты перекрытий защемлёны панелями 
стен с помощью платформенного или сборно-монолитного (рис. 
ІХ.2) стыка. 

В этом случае [33] условная ширина участка перекрытия 
сі (рис. Ѵ.2), активно сопротивляющегося взаимному сдвигу 
столбов диафрагмы, может быть определена из уравнения про¬ 
гиба пластинки при отсутствии поверхностной нагрузки. Полу¬ 
ченные таким путем эпюры усилий для перекрытия с размера¬ 
ми а =6 м, с =5 м и 1=2 м показана на рис. Ѵ.З. 
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Момент и поперечная сила в перекрытии, как в связи сдви¬ 
га в месте заделки перекрытия в столбы, определяются интег¬ 
рально: 


В то же время 


л* п = Г м и ах-. 

(Ѵ.15) 

— а/2 


<2п= Г 

(Ѵ.16) 

—а/2 


М п І0,51=12Еаі 3 6/12 1 3 , 



откуда 

или 


а = 2М п Р/Е1 3 6 
і = Ч и РІЕі 3 6. 


(V. 17) 


По этим формулам с использованием (Ѵ.15), (Ѵ.16) вычис¬ 
лены значения ширины сі и построен график (рис. Ѵ.4). 

Характеристика 5 определяется, согласно (Ѵ.14), при у=1: 

і=(/і/ЕаЬ) (///)*, (Ѵ.18) 

где А— высота этажа; Е — модуль упругости бетона (при необходимости 
с соответствующими коэффициентами снижения) (остальные обозначения 
по рис. Ѵ.2). 
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Рис. Ѵ.4. Определение условной «по¬ 
лезной ширины» перекрытия <1 



Рис. Ѵ.5. Соединение столбов вплот¬ 
ную сваркой закладных деталей и 
тому подобными связями 


Шпонки, сварка закладных деталей и другие виды плотных 
связей. Если столбы диафрагм соединены вплотную связями 
сдвига, расположенными с шагом к (рис. Ѵ.5), то сила, сдви¬ 
гающая одну связь, будет равна: С дв=Ф»А 

Обозначая сдвиговое перемещение одной связи от единич¬ 
ной силы, определяемое из опыта, 

Ф = Дсдв/Ссдв, (V. 19) 

и, учитывая, что, согласно рис. Ѵ.5, 


получим 

а 2 = ф Яіі НІЬ = а(іі ] 
и, следовательно, в этом случае 

5 = ср А/6. (Ѵ.20) 

Коэффициент <р различен для 'разных видов связей (табл. 
Ѵ.1) (рис. Ѵ.6). 

На рис. Ѵ.7,а приведены графики зависимости (2 — Д для 
некоторых видов связей между керамзитобетонными панелями. 
Кривые 1 и 3 относятся к анкерам (см. рис. Ѵ.6, а) с длиной 
отогнутого участка соответственно 75 и 150 мм без приварки к 
продольной арматуре панели; кривые 2 соответствуют приварке 
закладных пластин непосредственно к продольной арматуре 
панели (без отогнутых анкеров); кривые 4 соответствуют анке- 
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Коэффициенты податливости связей на сдвиг «р 


Вид связи 


Литератур¬ 
ный источник 

Ф. м/Н 

Характеристика 
элементов стыка 

Сварка закладных де¬ 
талей 

• 

[23] 

2 .10-® 

Панели керамзито- и 
шлакобетонные марки 

10—15 МПа 

Бетонмая шпоика со 
сваркой выпусков 

6 

[47] 

0,75-10- 9 

Бетон замоноличивания 
марш 36 МПа 

Анкерный стержень за¬ 
кладной детали 

в 

[45]. 

6 -ю- 4 

йЕ* 

Е ъ — модуль упругости 
бетона в МПа; — диа¬ 
метр стержня в см 

Плита перекрытия, за¬ 
веденная в шов стеновых 
панелей 

г 

[45] 

0,5-10-® 


Сва,рка закладных де¬ 
талей 

д 

[51] 

0 ,1210-® 

Бетон марки 40 МПа 

То же 

е 

чи 

0,15-10-® 

Бетон марки 30 МПа 

Болтовый стык с бе¬ 
тонной монолитной 

ж 

[52] 

0,7-і10-® 

Бетон замоноличива- 
ния марки 20 МЦа 

шлонкой 

Бетонная шпонка с 
площадью СМЯТИЯ Есм, 
см 2 

- 

[45] 

0.5 

ЕшРеи 

Бетон замойсличива - 
ния марш 10 МПа и бо¬ 
лее; Ет —модуль упру¬ 
гости бетона шпонки в 
МПа 


рам типа 1, но с приваркой к продольной арматуре панели. 
Как видно из графиков, деформации протекают принципиаль¬ 
но так, как показано на схеме рис. Ѵ.7,в, где заштрихована 
зона линейной работы связи. Данные табл. Ѵ.1 соответствуют 
этой зоне, нелинейная работа связей сдвига рассмотрена в 
§ 2 настоящей главы. 

В случае жесткого соединения смежных вертикальных эле¬ 
ментов принимается 5=0. 

Учет сдвига в столбах диафрагм, параметр 5фик Т - 
При ~ <5 (см. рис. Ѵ.5) следует учесть сдвиговые деформа¬ 
ции столба. Для этого столб разрезается мысленно вертикаль¬ 
ным швом вдоль оси центров тяжести поперечных сечений 
(рис. Ѵ.8,а) [23]. 

Сдвиговая деформация Ад в действительности распределен¬ 
ная по сечению столба, сосредоточивается в этом шве так, что¬ 
бы сдвиг неразрезанного столба был равен сдвигу в фиктивном 
шве разрезанного столба. При Я/Оф^5 сдвиговый прогиб кон¬ 
соли составляет менее 4% полного и может не учитываться, 
поэтому обе половинки разрезанного столба считаются изгиба¬ 
емыми без сдвига. Каждый из фиктивных столбов-половинок 




Рис. Ѵ.8. Условная разрезка широких столбов фиктивным швом (/) для уче¬ 
та сдвига 

с — сосредоточение сдвига в фиктивном шве; б — к определению іф (Ѵ.21) 

обозначается обоим индексом и «водится в систему уравнений 
(ІІІ.35 или др.). Параметр $ ф , характеризующий податливость 
фиктивного шва, определяется следующим образом. Угол « 2 
(рис. Ѵ.8), очевидно, равен углу сдвига у в неразрезанном 
столбе, т. е. 

а 2 = *<2<> /ОР. (а) 

Вместе ю тем 

а, = «ДГ=вф Оиф/А. (б) 

Приравнивая правые части (а) и (б), найдем: 

*Ф = *0°А/СРд пф , (в) 

івде О — модуль сдвига; Р — площадь поперечного сечения полного (иераз- 
резанного) столба; х — коэффициент усреднения сдвига по сечению, опреде¬ 
ляемый по формулам (VI.46)—-(VI.48); <2° — поперечная сила в сечении 
заданного столба; Опф — перерезывающая сила в фиктивной связи, располо¬ 
женной в фиктивном шве с шагом Л. 

Зависимость 0° от (2 пф можно выявить, рассмотрев момент¬ 
ное равновесие участка разрезанного столба (рис. Ѵ.8, б). 
Очевидно, 

0° Л = <?пф («<ф + «ф) = <2пф V (г) 

Подставляя (г) в (в), получим значение характеристики 

податливости сдвигу фиктивного шва 

*ф = ъЬф10Р, (Ѵ.21) 

а также важную зависимость между распределенной и сосре¬ 
доточенной сдвиговой жесткостью столба 

С Р/ъ — Ь/з. (Ѵ.22) 

После того как из решения соответствующей системы урав- 



нений будут найдены все и в том числе Л^ ф , и Ы т (см. рис. 
Ѵ.8,а), найдем полные усилия в неразрезанных столбах: 

N, = N,^ + N,1^, (Ѵ.23) 

м І=М,фі + М,ф г +-*—2- ь і Ф- .(Ѵ.24) 


$ 2. НЕУПРУГИЕ ДЕФОРМАЦИИ СВЯЗЕЙ СДВИГА 


Образование трещин в ригелях или перемычках существен¬ 
но сказывается на работе вертикальной несущей конструкции в 
целом. Трещины первона¬ 
чально возникают в наи¬ 
более нагруженных пере¬ 
мычках, уменьшая их 
жесткость. Соответствен¬ 
но уменьшаются нормаль¬ 
ные силы в столбах диаф¬ 
рагмы и возрастают изги¬ 
бающие моменты и про¬ 
гибы. Вместе с тем увели¬ 
чиваются перерезываю¬ 
щие силы в еще не трес¬ 
нувших перемычках, пока 
и в них не возникнут тре¬ 
щины. Таким образом, с 
ростом нагрузки происхо¬ 



дит перераспределение 
усилий во всех элементах 
несущей конструкции. 

Зависимость деформа¬ 
ций перемычки от дейст¬ 
вующей в ней перерезы¬ 
вающей силы можно ап¬ 
проксимировать различ¬ 
ными кривыми или лома¬ 
ными линиями (рис. 
Ѵ.9,а) . 

Прогиб перемычки 
больше, чем прогиб балки 
за счет развития трещин 
на обеих сторонах сечения 
при знакопеременной на¬ 
грузке. Заменяя действи¬ 



тельную кривую деформаций <2 — 6 (2 на рис. Ѵ.9,а) параболой 


с вертикальной осью (3 на рис. Ѵ.9,а) по формуле 


б = «пред -V Р «гпред — НЫ') , ( Ѵ.25) 
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и подставляя это значение б в уравнение угла наклона диаф¬ 
рагмы (ІІІ.46), найдем: 

а = а 1 + а л = * І ЛГ4х + -у. (Ѵ.26) 

Дифференцируя это выражение и заменяя 

іИ = -Ва', (Ѵ.27> 

получим нелинейное дифференциальное уравнение 

лг = Я* м° ) , (Ѵ.28) 


а,= ь 


|/ _ 2Д0 _ 

|/ ввур і 


(Ѵ.29> 


где В — определяется по (ІІІ.39,а); В 0 =б+В; В — расстояние между цент¬ 
рами тяжести столбов диафрагмы; В — сумма жесткостей столбов диаф¬ 
рагмы; р — параметр кривой, подбираемый из условия близкого совпадения 
кривой 3 с экспериментальной кривой 2 (см. рис. Ѵ.9, а). 

Эксперименты [2] и [56] позволили подобрать параметры 
аппроксимирующей параболы. Решение уравнений (Ѵ.28) в 
конечных разностях показало, что уменьшение (З п и N может 
достигать 60% при соответствующем увеличении изгибающих 
моментов в столбах диафрагмы. Бели приближенно принять 
линейную зависимость между б и силой 0 П (прямая 4 на рис. 
Ѵ.9,а),_то по аналогии с (Ѵ.12) и согласно рис. Ѵ.9, б при дей¬ 
ствии <2п=1 

6 = (/*/12В п ) у т , (Ѵ.ЗО) 

где у т — коэффициент увеличения прогиба за счет развития неупругих де¬ 
формаций (трещин) г 

Коэффициент у т может быть определен следующим расче¬ 
том. Полное омещение конца перемычки б (см. рис. Ѵ.9, б) 
складывается из перемещения от изгиба с учетом трещин 

6 и = 1*ІІ2рЬк 3 0 Е б (а) 


и перемещения от сдвига сжатой зоны над трещиной 

«с = Ѵс'=1.2//С б »й в 5, (б) 

где р — коэффициент (по табл. 6.2 [44]); Ыі 0 — ширина и высота прямо¬ 
угольного поперечного сечения перемычки; Еа — модуль упругости бетона; 
Сб=ѵ5 в /2(!І-)-1/6) — модуль сдвига бетона; ѵ=0,5 — коэффициент упру¬ 
гости при кратковременном действии нагрузки (ветра); і=х т /Л 0 — относи¬ 
тельная высота сжатой зоны. 

Полное смещение б найдем, суммируя перемещения (а), и 
(б): 
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6 = 


Р I 0,85 1,2-2,33 В п - 12 \ 

12 В„ I 12 р + 0,5 Ьк 0 ЬЕ б Р ) ‘ 


(Ѵ.31) 




ш 

Подставляя в скобке 

В п = 0,85 ЬН 3 0 Е б І 12, (Ѵ.32) 

получим значение у т в формуле (Ѵ.30) 

Ѵт = 0,071/р + 4,76 (А,/0*/&- (Ѵ.ЗЗ) 

Сравнение (Ѵ.ЗЗ) и (Ѵ.13) убеждает в существенности вли¬ 
яния трещин на деформации перемычек: если Н 0 /1= 0,25, то 
у т =2,67, т. е. деформация (возрастает в 2,25 раза по сравнению 
с упругой (учитывающей сдвиг). 

Результаты, получаемые по формуле (Ѵ.ЗЗ), согласуются с 
обширными опытами и теоретическими исследован и нм и [6], 
что позволяет рекомендовать эту формулу для практических 
расчетов. Параметр 5 для перемычек с учетом увеличенной 
податливости за счет трещин и сдвигов 

$ = А/ 3 у т /12 В П Ь. (Ѵ.34) 

Так как заранее неизвестно, будут ли возникать трещины, 
то сначала предполагается, что трещин не будет. Тогда жест¬ 
кость перемычки оказывается большей, чем при учете трещин, 
соответственно усилия в перемычках будут тоже наибольшими. 
На эти усилия—момент и поперечную силу— подбирается 


сечение арматуры перемычки и по принятому армированию 
проверяется образование нормальных и наклонных трещин. 
Если оказывается, что трещины должны возникнуть, т. е. если 


М* > Л4 Т = 0,28 А Л* /?р ; 

Ср><г т = о,б бл 0 ^. 


(Ѵ.35) 


то для окончательного расчета 5 принимается по формуле 
(Ѵ.34). 


На рис. Ѵ.10 показаны эпюры <2 П и N в односвязной 1б-этаж- 
ной диафрагме [56], построенные на основе изложенных спосо¬ 
бов расчета. 
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§ 3. ВЛИЯНИЕ ПОДАТЛИВОСТИ ГОРИЗОНТАЛЬНЫХ швов 


Податливость горизонтальных швов удобно учитывать с 
помощью усредненного модуля деформаций. Приравнивая де¬ 
формацию в пределах высоты этажа Н для «усредненного> 
элемента с модулем Е и для заданного элемента 'со швами, 
получим при N=\ 

А„ = НІЕР 1 = (Ь-Н г )/Е 1 Р 1 + Н г ІЕ і Г г , (а) 

где Е х Рі и Е 2 Р 2 — модули упругости и площади элемента и шва; Н 2 — 
суммарная толщина всех швов в пределах этажа. 

Из (а) лепосредствеино находим [34] при Л»/і 2 



(Ѵ.36) 


В частном случае стыка стеновых панелей, полагая в фор¬ 
муле (Ѵ.36) Рі=Е 2 и к 2 1Е 2 =А1<у=к с , придем к формуле, реко¬ 
мендуемой в [45]: 


Е = і 1 яГ ’ (Ѵ - 37) 

тг+пг 

где при длительном действии сжатия для растворов с прочностью на сжа¬ 
тие 2,5—5 МПа Яс=1,5'10 - * см/МПа, а при 10 МПа и выше Х с = 0,8-10 -2 
см/МПа; при кратковременном сжатии соответственно Х в равен 0,6-10 _ * и 
0,4 -ІО- 2 см/МПа. 

Как видно из формулы (Ѵ.36), тонкие швы >менее деформа- 
тивны. Поскольку приведенные выше значения Я 0 [45] не свя¬ 
заны с толщиной шва, их следует рассматривать как ориенти¬ 
ровочные. Пользуясь более общей формулой (Ѵ.36) и распола¬ 
гая данными о модуле деформаций раствора и толщине шва, 
можно получить более достоверные результаты. 

С целью изучения работы растворных стыков сжатых эле¬ 
ментов в МИСИ им. В. В. Куйбышева проведены специальные 
экспериментальные исследования [37], основные результаты ко¬ 
торых представлены графиками а — 8 (рис. Ѵ.11,а). 

Высокая прочность тонких швов объясняется тем, что 
раствор в них находится в условиях стесненной деформации* 
близкой к всестороннему сжатию. С увеличением относитель¬ 
ной толщины шва этот эффект снижается, а для толстых швов 
практически исчезает. 

Результаты обработки полученных опытных данных о по¬ 
датливости горизонтальных растворных швов приведены в 
табл. Ѵ.2. 
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6 ) 



Закрытые швы (серия 2) имитировались в испытаниях 
обоймами и фланцами (рис. Ѵ.11 ,б). В натурных условиях в 
закрытых швах (например, заглубленных в перекрытия) эф¬ 
фект обоймы значительно усиливается по сравнению с откры¬ 
тым швом, за счет невозможности бокового выдавливания и 
выкрашивания раствора. Вторая серия испытаний показала, 
что усиленные и закрытые швы даже относительно большой 
толщины (Л/<і=0,25) ведут себя принципиально так же, как и 
тонкие открытые швы — диаграммы их деформирования в обо¬ 
их случаях близки к линейным. 

Из табл. Ѵ.2 видно также, что для открытых швов их тол¬ 
щина очень значительно сказывается на коэффициенте подат¬ 
ливости к с . Иопользуя данные табл. Ѵ.2 в формуле (Ѵ.36), 
легко получить значение усредненного модуля деформаций, 
учитывающего податливость шва в зависимости от его тол¬ 
щины. 
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Таблица Ѵ.2 


•д 

Кубиковая прочность 
раствора на сжатие. 

ІІ 

і 

і 

II 

Секущий коэффици¬ 
ент податливости 

10* Х е , см/МПа 

МПа. в преде¬ 
лах которого 
действительны 
эти В, и X 

Примечание 

1 

15 

0,1 

0,23 

635 

615 

1.33 

3.33 

1—80 

1-45 

Открытые с боков, без 
усиления, кратковременное 
действие сжатия 

24 

0,1 

0,25 

980 

800 

0,85 

2,72 

1—-170 
1—55 

2 

26 

24 

0,1 

0,25 

ИЗО 

675 

0,75 

3,16 

1—110 

1—65 

Усилены сетками из про¬ 
волоки 0 3 мм 

26 

0,25 

0,1 

700 

965 

3 

0,83 

1—250 

1—200 

С кольцевой металличес¬ 
кой обоймой 

0,23 

935 

2,14 

1—200 

С фланцами 


Г Л А В ▲ VI. НЕМОНОТОННЫЕ ПО ВЫСОТЕ 
НЕСУЩИЕ КОНСТРУКЦИИ И СИСТЕМЫ 


§ 1. ПЕРЕМЕННАЯ ПО ВЫСОТЕ ЖЕСТКОСТЬ НЕСУЩИХ 
КОНСТРУКЦИИ 

В зданиях большой высоты целесообразно менять несущую 
способность сечения вертикальных несущих конструкций соот¬ 
ветственно изменению усилий по высоте здания. Обычно сече¬ 
ния меняют ступенчато в одном, двух местах по высоте. В 
зданиях очень большой высоты возможно плавное изменение 
сечений вертикальных несущих конструкций. 

Чаще всего изменения касаются толщины стенок диафрагм 
(ядер), марки бетона, либо того и другого вместе. При этом 
предпочтительно сохранить для .всех і участков с разным сече¬ 
нием (рис. VI. 1) справедливыми следующие соотношения: 

А,!^= Хг= ... = кі = С0П5І и б,/В?= в 2 /в!!= ... =В//В?= СОП8І, (VI.1) 

причем центры тяжести сечений всех участков должны лежать 
на одной вертикали. 

В таком случае остаются в силе все формулы для усилий в 
столбах, приведенные в гл. III. Если условие (VI. 1) соблюдает¬ 
ся для суммарных жесткостей глухих и проемных конструкций 
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Рис. VI.1. Расчетная схема и деформация диафрагмы со ступенчато-перемен¬ 
ной жесткостью 


несущей системы по всем участкам с разными сечениями, то 
сказанное относится и к несущим системам. 

Бели условие (VI.1) оказывается невыполнимым, задача 
расчета сводится к решенйю системы уравнений (ІІІ.44). 


- А* V, = — (^Р- 

1 Ч \ Ві 


м в 


м° 


(1=1, 2, ... , п). 


(VI.2> 


записываемых для каждого участка, в пределах которого сече¬ 
ния элементов и марка бетона постоянны [в (ѴІ.2) обозначе¬ 
ния те же, что и к формуле (ІІГ.44), а п обозначает число 
участков с разными жесткостями]. 

На каждом участке решение уравнения (ѴІ.2) имеет вид: 

V/ = Сі 8Ь А.,- х + О/'сЬ А , х + Рі (х), (VI.3> 

где Рі(х) — многочлен, зависящий от нагрузки (см. гл. III). 

Постоянные интегрирования Сі и /)< определяются из крае¬ 
вых условий (ІІІ.40) и условий на границах участков 

"і (*/) = ЛГ /+1 (ж/); (хі) = ы' 1+х (х,). ' (VI.4) 

Для определения прогиба симметричной несущей системы 
с жесткостью, меняющейся по условию (VI. 1), воспользуемся 
тем, что кривизна столба сплошного сечения 11р=М/В, и пото¬ 
му влияние переменной жесткости В может быть заменено соот¬ 
ветственным изменением М. Это позволяет найти прогиб ядра 
или диафрагмы со ступенчатым изменением В (при известном 
М), как прогиб консоли постоянного сечения, загруженной фик¬ 
тивной нагрузкой в виде приведенной эпюры моментов, ступен¬ 
чато распределенной по высоте диафрагмы (см. рис. VI.1). 
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В качестве коэффициентов приведения ординат эпюры мо¬ 
ментов надо принять кі=В/Ві. 

Момент в заделке фиктивной консоли (см. рис. VI.1) 

щ С[, 

ж 

и, следовательно, прогиб консоли со ступенчато меняющейся 
жесткостью 

/ = -^-2 0) ' С/ ’ (ѴІ.5) 

где, согласно ірис. ѴІ.1 и принятому порядку приведения эпюры М, 
(0і = (о оі (А/ — (а) 

<■>»< — часть площади ш 0 в пределах длины участка Ні. 

Подставляя в (ѴІ.5) выражение (а), Получим (см. рис. 
ѴІ.1) 



где /о/ = <■><>/ к/Сі/В. 

Площади юоі и расстояния до их центров тяжести опреде¬ 
ляются графически после построения приведенной эпюры мо¬ 
ментов. 

Имея в виду, что /<н — прогиб верха столба диафрагмы вы¬ 
сотой Ні с постоянной жесткостью В,, можно в частном случае 
глухой диафрагмы, загруженной трапециевидной эпюрой на¬ 
грузки, определять / 0 » по (11.15), причем Н=Н ІУ В°=Ві и ко¬ 
эффициент а заменяется коэффициентом а»: 

аі = \ + -^-Н,. (VI.7) 

Прогибы /оь входящие в (ѴІ.6), для диафрагмы с проемами 
приближенно можно определить, не прибегая к отысканию 
площадей и центров тяжести участков эпюры моментов. 

Как показано в § 3 гл. III (см. рис. III.17), момент в любом 
столбе диафрагмы выше сечения, где '<2 П имеет максимум, мо¬ 
жет быть приближенно найден из формулы (ІІІ.82). Совмещая 
с этим сечением границу нижнего участка с постоянной жест¬ 
костью В, получаем возможность найти прогибы для участков, 
лежащих выше этого сечения, по формуле (II.15), как для бес¬ 
проемной диафрагмы. 

Приняв приближенно (с избытком), что на нижнем участке 
длиной (Я— Ні) эпюра моментов — трапеция, найдем значе¬ 
ние первого члена правой части формулы прогибов (ѴІ.6): 
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+ 


щс 0 М и (2Н г -НН1~ н\) 
В = 65 


М и і (т+ННг — 2Н\) 
+ 65 


4аі+И 
120 5° 


ЧИ\, 


(VI.8) 


где М в и Мв\ — изгибающие моменты соответственно в опорном сечении 
и в сечении, где меняется жесткость 5 на 5і для рассматриваемого (і-го) стол¬ 
ба диафрагмы с проемами; В и 5° — жесткость нижнего участка рассматривае¬ 
мого столба и всей диафрагмы (ІІІ.43). 

Остальные члены формулы (ѴІ.6) определяются по (11.15) 


/о/ 


4а/+ 11 

120 ву 


ян]. 


(VI.9) 


куда д подставляется, как и в (ѴІ.8), со знаком минус. 


§ 2. КОМБИНИРОВАННЫЕ ВЕРТИКАЛЬНЫЕ НЕСУЩИЕ КОНСТРУКЦИИ 
И СИСТЕМЫ 


В нижних этажах панельных (бескаркасных) зданий повы¬ 
шенной этажности нередко размещаются помещения, для кото¬ 
рых предпочтительна каркасная схема. Поддерживающие рамы 
нижнего этажа могут иметь различные схемы и комбинировать¬ 
ся со стенками жесткости (рис. ѴІ.2, а). Несущие системы тако¬ 
го типа называются комбинированными [24]. В общем случае 
поддерживающие конструкции и вертикальные диафрагмы верх¬ 
ней бескаркасной части здания хотя и располагаются в одной 
плоскости, но могут быть несимметричны (рис. ѴІ.2). В преде¬ 
лах монотонной бескаркасной части остаются в силе уравнения 
(ІІІ.44), но граничные условия (ІІІ.40) теперь будут иными: 

N (0) = 0; ЛГ (Я) = а 0 /5, (VI. 10) 

где а 0 (рис. ѴІ.2, г) — угол взаимного сдвига столбов диафрагмы в уров¬ 
не опирания на раму, т. е. в сечении х=Н. 

Нижнее граничное условие вытекает из того, что при х=Н 

а г (Я) = 5ЛГ (Н), 

и, так как а 2 (//)=«о, получаем второе условие (VI.10). Решая 
уравнение (ІІІ.44), найдем, следуя [24], с учетом граничного 
условия вверху здания 

* <*> - -Ѣ ["• <*) ■--§- "■<*) + -» ( А1 *- ПГ" *-')] + 

+ Сі зЬ Хх. (VI.11) 

Постоянную С і найдем из второго граничного условия 
(VI.10), приняв во внимание, что а 0 равен также углу наклона 
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поддерживающей рамы, который может быть записан через пе¬ 
ререзывающую силу в ригеле Х\ (рис.. ѴІ.2,г), 

13 Ѵ Р у _ с у 


Усилие Хі зависит от внешней нагрузки и неизвестных усилий 
N и М, передающихся на раму столбами диафрагмы. Так как 



Рис. ѴІ.2. Комбинированные несущие конструкции 






внешние нагрузки известны, а М может быть выражена через 
М° и N. то 

Хх = — ЛГ (Я)=Фо + фі N (Н), (VI. 13) 

*р 

где фі — коэффициенты, известные при численном решении. 

Заменяя в (VI.13) іі(Н) и Ѵ'(7/) их значениями по (VI.11), 
выраженными через С ь получаем уравнение, из которого нахо¬ 
дим вторую постоянную интегрирования С\. 

После вычисления С і усилия Ы(х) в столбах диафрагмы оп¬ 
ределяются из (VI.11), а моменты — по формуле (ІІІ.66). 

Перерезывающая сила в перемычках диафрагмы на уровне* 

[«•<+ + 

+ Сі Я, Я сЬ X х. (VI. 14) 

Поперечная сила равна: в первом столбе диафрагмы 

Сі (*) = [0 е (*) + я»»] + - % (Х) (и- -«®; (VI. 15) 


во вторЪм столбе (2 2 =(3 0 — 

В формулах (ѴІ.10) — (ѴІ.15) у Р — по (Ѵ.13) или (Ѵ.ЗЗ) для ригеля под¬ 
держивающей рамы; В Р =Я/ Р — изшбная жесткость ригеля рамы т а = т® + 
+ т|; т® =р*е<; остальные обозначения те же, что в формулах (ІІІ.7) — (ІІІ.9). 
Для решения рассматриваемой задачи надо знать величину 


^г = (бі 2 б 2рД -в м й 1рД )/(в п б 22 -й? 2 ), (VI. 16) 

б 12 = й к (а»і — ш 2 ); 


бц — «К Г 1 +"к'* + ^ -д + "5ф~) ^ 


I 3 Ѵр 

12 Вр ; 


6 И = Л‘ (1і+<*): 

Ь ІР ь = -п 1 М'-п і ( 0 ® + т *)-п 3 Р 1 + іцР г + п ъ1 \-п і */’ + 

+ Л к (/и® а»і + т 2 ш 2 ); 

6 2РД = -п 7 М°-лв (0° + т э )-п і Р 1 -п 10 Р і + п п М-п 1 ^' + 
+ Лк (т^х+т®/,), 

где все усилия принимаются для сечения х=Н, причем: 


Р°(Я)+Р°(Я) 

- —р -= *-*<*>* 


Зак. 99 
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п і — ~1Г (В\Г Х + В 2 г 2 ); п 2 = * (ВіЩ + В г щ)\ 


п 3 - («к — и) Гі + - 


(сПфі 


; п« = (о к — і») г г + 


( ЕР)кг (сП ф2 

л» = л 3 + п * + Ь п й п в = й к (““іі + о Щ)]~Ьп 2 ; 

Й к / В!!»! В 2 Щ \ 

В 1 «к ~ ѵ к )' 

Й К / и \ 

п з— (В\і і — В 2 1 г )\ л 3 =І1 — — I Л к н»і; 

Піе = (і -Лк^; 

п п = п я — « 1 в + ^П7‘> п и — ^к ( н *і — °**)— Ьпз; 

г '~“‘ (”Йг + 'яфГ) ; *'— (^ 7 + 'Іг) : 

‘'~Тв^ + ~в^"’ 

с —коэффициент податливости основания (11.37). 


Коэффициенты Га, Дог и іа получаются из соответствующих ко¬ 
эффициентов с индексом 1 заменой: и к на ѵ к и В ки В ф1 на Я к2 , 
Вфа (остальные обозначения по рис. ѴІ.2). 

Если диафрагма симметрична относительно оси проемов, то 
коэффициенты л,- упрощаются. В этом случае можно получить 
значение Су в замкнутой форме 


Сі_ ЯЬВ» Я» —П) сЬ ХЯ + т] а] + д [( Л( . — ь до ) 

+ 0° (Я)1. 

«5 .1 

где В=сЬА.Я+т)5ЬХЯ; 

А — определяется по (ІІІ.64) . 


Н Вр X (л 13 Ь 5р) 



В к = 2 В к /= 2 В к /; Вф = 2 Вф,-= 2 Вф,-; 
(сР)фіЬ* _ (ЕГ) КІ Р 
Вф— о ; я к — 9 


М ѳ (Я) + 
(VI.20) 

(ѴІ.21) 
(VI.22) 



Величина С і часто определяется как разность близких чисел, 
и потому для ее вычисления требуется высокая точность. Если 
кН^ 5, максимальный момент в опорном сечении ( х=Н ) стол¬ 
ба симметричной диафрагмы (при т э =т в = 0) приближенно оп¬ 
ределяется по упрощенной формуле 


) ~ в® м 


к 1 В (1 + Т,) 


Значение Х 2 понадобится для расчета поддерживающей кон¬ 
струкции (рамы) 


бпб 22 -6? 2 


(VI. 24) 


где все да вычисляются по (ѴІ.19) (в симметричной схеме Х 2 =0). 
Полный прогиб вершины (рис. ѴІ.2,д) 

( = /д + /р + «Я, (VI.25) 

где (д — перемещение только от изгиба диафрагмы; [ р — перемещение вер¬ 
ха рамы с учетом податливости фундаментов, причем 

Ь = Р+ з^о н з + { в° >„ 2 [ сЬ к я + 

+ ^ 2д ^- - А. Я — зЬ Я Я | ЯЯ-^ + бС! (зЬЯЯ —ЯЯсЬЯЯ)|; (VI.26) 
Гр = Ак {®і [^- + (і - (Л - Я) - Х х ] + А к Іг (Сх - Х 2 )} ; ( ѴІ.27) 

а = Гі [^- + (і--^-).(Р 1 -Я)-Х 1 ]+-^- (0і-Х 2 ), (ѴІ.28) 
оде /° вычисляются по (Ш15). 

Прогиб в произвольном уровне х (х<Я) составит: 


У (*)=0д + / Р + а (Я — *), (VI. 29) 

где у л определяют по (1.8) через Мі (ІІІ.66). 

Плоокопараллельные несущие системы, образованные разно¬ 
типными комбинированными конструкциями в сочетании с глу¬ 
хими и проемными конструкциями, сохраняющими монотонную 
структуру до самого фундамента (рис. ѴІ.З,а — в), можно рас¬ 
считывать при симметричном и несимметричном плане способом 
распределения нагрузки [23]. 

Заменим внешнюю горизонтальную нагрузку на здание сово¬ 
купностью сосредоточенных неизвестных сил О, приложенных в 
п точках пересечения перекрытий с осями вертикальных несу¬ 
щих конструкций 1,2. т. Полагая перекрытия жест- 


4* Зак. 99 



не показаны) 

кими в своей плоскости, запишем зависимость между переме¬ 
щениями различных конструкций в уровне к: 

(~Ук / -'Укі+І )/<//+1 = (7к1-Укт)Ніт- (VI.30) 

Таких уравнений можно написать столько, сколько есть про¬ 
межуточных конструкций, т. е. т — 2. Недостающие два урав¬ 
нения получим из условий равновесия 

2°*/ = г *: (ѴІ.31) 

/=і 

2 °*/ а , = °. < ѴІ - 32 > 

7=1 

где — равнодействующая внешней горизонтальной нагрузки в уровне к\ 
іи — расстояние в плане между конструкциями і и /. 
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Перемещение ум можно выразить через неизвестные пока 
силы Сь,: 

Ук! = (Ук і О, + Ук * О, +- у к п О п )і = 2 Йу/ (V 1 - 33 ) 

/=і 

где ун а —единичное перемещение в уровне к конструкции / от силы 0^= 
= 1, прилагаемой в точке і]. 

Подставляя (ѴІ.ЗЗ) в (ѴІ.ЗО), придем к каноническому ви¬ 
ду системы трехчленных уравнений: 

Ч 2 Укі - /— і — (*/-і + */) 2 + 

«=і і=і 

+ </-. 2 »«•/+. °//+і=° (ѴІ - 34) 

(* = 1. 2.«.л; 1=1, 2, .... т), 

пде, для сокращения записи, обозначено = 

Решение системы (ѴІ.34) вместе с п дополнительных урав¬ 
нений (ѴІ.31), (ѴІ.32) позволяет определить все неизвестные 
силы Окі- Зная эти силы, рассчитываем каждую вертикальную 
несущую конструкцию на приложенные к ней сосредоточенные 
усилия по формулам (ІІІ.86) и (ІІІ.66). Для упрощения расчета 
можно систему сосредоточенных сил привести к эквивалентной 
нагрузке, распределенной по закону трапеции [см. § 2 гл. II, 
формулы (II.5) и (II.6)]. 

Единичные перемещения ук ц, входящие в уравнения систе¬ 
мы (ѴІ.34), определяются для монотонных односвязных кон¬ 
струкций непосредственно по формуле (ІІІ.87) (рис. III.13) для 
комбинированных конструкций по формуле (ѴІ.29), но от со¬ 
средоточенной силы. 

Во многих случаях здания комбинированной системы вы¬ 
полняются с симметричной в плане плоскопараллельной схемой 
(рис. ѴІ.З.г). В таком случае несущая система может быть рас¬ 
считана непосредственно по формулам, приведенным в данном 
параграфе, с учетом следующих особенйостей. Должно быть 
учтено число однотипных диафрагм (гл. III. § 3). Смеще¬ 
ние рамы в данном случае не свободно, а связано с перемеще¬ 
нием глухих диафрагм. Так как глухие диафрагмы на уровне 
верха рамы обладают гораздо меньшей боковой податливостью, 
чем рамы, можно принять при достаточно жестких в своей пло¬ 
скости перекрытиях, что смещение рам в уровне их верха рав¬ 
но смещению в этом уровне глухих диафрагм. При неподатли¬ 
вом основании и небольшой высоте рам можно принять это 
смещение равным нулю, что упростит определение С 4 (ѴІ.20). 
Усилия в проемной диафрагме найдутся по формулам (ѴІ.11), 
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(111.66) и (VI.14), (VI.15), а изгибающие моменты в глухих ди¬ 
афрагмах на уровне верха рамы по формуле (ІІІ.66). Попереч¬ 
ная сила проемных диафрагм передается диском перекрытия в 
уровне верха рам на глухие диафрагмы, в заделке которых в 
связи с этим возникает дополнительный изгибающий момент. 
Полный момент в заделке глухих диафрагм можно найти по 

(111.66) , приняв в этом выражении: М° для заделки, т. е. для 
высоты (Й-\-Н к ), В равной сумме жесткостей только глухих 
диафрагм, а Ѵ=Ѵ(7/), где Я(Я) определено по (VI.11) сум¬ 
марно для всех проемных диафрагм. 

Анализ полученных расчетных формул и выполненных при¬ 
меров показывает, что при некоторой заданной жесткости всех 
элементов диафрагмы с увеличением деформативности рамы и 
основания раздельных фундаментов уменьшается момент в за¬ 
делке и увеличивается N. так как возрастает изгиб связей. При 
этом увеличиваются отрицательный момент и зона «го распро¬ 
странения. В пределе при шарнирном опирании на колонны по 
всей высоте диафрагмы момент отрицателен. 

В связи с этим работа связей (перемычек) в комбинйрован- 
ной конструкции существенно отличается от их работы в диаф¬ 
рагме с жестко защемленными внизу столбами. Те значения 
ІЯ и В/В°, при которых жестко-защемленная диафрагма рабо¬ 
тала бы как два шарнирно связанных столба, в комбинирован¬ 
ной диафрагме с податливой рамой приведут к значительным 
отрицательным моментам и кривизне другого знака по всей вы¬ 
соте диафрагмы. 

Приведенные в этом параграфе выкладки и расчетные фор¬ 
мулы справедливы и для более простых схем, как, например, 
при неподатливых фундаментах (Сф=оо), при податливых фун¬ 
даментах, но неподатливых рамах (Вы=Вр=оо) при опира¬ 
нии столбов непосредственно на раздельные фундаменты и т. п. 
Последний случай подробно рассмотрен нами в [23]. 

§ 3. НЕСУЩИЕ СИСТЕМЫ С РОСТВЕРКАМИ 
В УРОВНЕ ТЕХНИЧЕСКИХ ЭТАЖЕЙ. 

КОЭФФИЦИЕНТ НЕРАВНОМЕРНОСТИ НАПРЯЖЕНИЙ СДВИГА 

Несущие системы с ростверками (см. рис. 1.10) относятся к 
классу немонотонных по высоте, так как ростверки могут рас¬ 
полагаться на различных расстояниях, а число их недостаточно 
для перехода к дискретно-континуальной расчетной модели. В 
силу этих причин для расчета таких систем примем дискретную 
расчетную модель (§ 3 гл. I), показанную на рис. ѴІ.4. 

Ростверк представляет собой систему перекрестных железо¬ 
бетонных балок-стенок с преднапряженной или жесткой арма¬ 
турой, а перекрытия образуют верхнюю и нижнюю полки этой 
коробчатой многозамкнутой конструкции (рис. ѴІ.5). Податли¬ 
вость ростверка влияет на усилия во всей несущей системе (см. 
пример 17 в гл. X). При очень жестком ростверке, в основной 





іс. ѴІ.5. Ростве[ 












системе по рис. ѴІ.4,б все побочные перемещения б«з = 0, и пото¬ 
му имеем п отдельных уравнений. 

в// Хі + Ь ір = О, (VI.35) 

где при действии горизонтальной нагрузки 


, М] Л х „ Ы)с1х ( к* Ь* 2 

6 “ = ) е ][ + ) ~Іг~ = \17Г + ~Тр7 

Р МіМрйх к Ь 

Ьір = і ЁТ, = - ~Ё7Г : 


Ні\ 


(VI.36) 
(VI.37) 


Хі — усилие в одной колонне на стороне, перпендикулярной плоскости 
изгиба; Йі — площадь эпюры М р в пределах участка Я<; Еіі — изгибная 
жесткость горизонтального сечения ядра на участке і; ЕРі — осевая жест¬ 
кость одной колонны на участке і; 


к = 


(тН) 


(VI. 38) 


г — число колони на каждой стороне плана, перпендикулярной плоскости 
изгиба, включая угловые колонны (см. рис. ѴІ.4,д); з — число колонн на каж¬ 
дой стороне плана, параллельной плоскости изгиба, исключая угловые колонны. 

Из уравнений (ѴІ.35) найдем неизвестные нормальные силы 
в колоннах Nі=Xі во всех уровнях і, а зная их, определим изги¬ 
бающие моменты: в любом сечении х ствола-ядра 

М (х)=М р (х)-Ы { кЬ, (VI.39) 

и в узле примыкания ростверка і к стволу (рис. ѴІ.4,е) 

Мі = к (Ыі — N)) Ь ~ Я (VI.40) 


(возможные эпюры М(х) в ядре-стволе и ІѴ,- в колоннах пока¬ 
заны на рис. 1.10). 

Деформация ростверка, которую можно приближенно пред¬ 
ставить в форме цилиндрического изгиба, учитывается добавле¬ 
нием к формуле (ѴІ.36) 


% = **»/6 [В] р , 


(VI.41) 


она сопровождается появлением побочных перемещений 
(рис. ѴІ.4,г) 

6// = —к* Я 3 /12 [В]р. (VI.42) 

Так как теперь побочные перемещения не равны нулю, неизвест¬ 
ные Хі, . . Х п определятся из системы уравнений метода сил 



(ѴІ.43) 
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Перемеещние бі Р не изменятся, так как дополнительные 
эпюры N и М от единичных сил Х*=1 и от нагрузки остаются 
взаимно нулевыми. 

В формулах (ѴІ.41) и (ѴІ.42) [В] р — приведенная изгибно- 
сдвиговая жесткость вертикальнаго сечения ростверка, равная: 

1 В Ь> = 1 , 'х ^.12 ~, < ѴТ44 > 

Е^ р + в Р г к* ь* 
где 

‘■-'’+тНт^г <ѵ, - 45 > 


ЕУ Р , ОР р — изгибная и сдвиговая жесткости вертикального сечения рост¬ 
верка; у. — коэффициент неравномерности напряжений сдвига для сложных 
сечений, равный 



(VI. 46) 


где Р — площадь поперечного сечения; І х — момент инерции относитель¬ 
но нейтральной оси; 5* — статический момент части сечения лежащей выше 
полоски ЛР=Ык, взятый относительно той же оси; I — ширина сечения в 
рассматриваемом уровне. 


Для коробчатого или двутаврового сечения (рис. ѴІ.5,б ѵ 
в), выполнив операции по формуле (ѴІ.46), найдем: 


где 


4,5 (1-т + Еф) 
(і-ф* + !ф*)* 




(VI.47) 


Если ф = |=1, то 


как и должно быть для прямоугольного сечения'. 


Для двутаврового сечения, например, при ср=0,9 и |=0,1 
имеем: 


4,50,19 Г 4 „ , / 1 71 Л 

0,344 а [ 15 + •* (2 °’ + 150 ,9 Л = 

= 7 , 23 Мг+8.1 (— 0,31 4- 0,310554)1 = 1,96. 


Отметим, что выражение в круглых скобках содержит раз¬ 
ность близких чисел, и потому для получения точного значения 
х это выражение должно вычисляться возможно более точно. 
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Приближенно для двутаврового швеллерного и коробчатого се¬ 
чения 

■*. = Р/Р С , (VI.48) 

Пде Р и Р с — площадь соответственно всего поперечного сечения и стенки 
(или стенок, если их несколько). 

Для рассмотренного только что примера 
1-Ф + Еф 0,19 . 

I “ 0,1 

что дает ошибку около 3%. 


ГЛАВА VII. РАБОТА ПЕРЕКРЫТИЙ В НЕСУЩЕЙ 
СИСТЕМЕ МНОГОЭТАЖНОГО ЗДАНИЯ 


ШШШВ У» 


§ 1. ПЕРЕКРЫТИЯ КАК ГОРИЗОНТАЛЬНЫЕ ДИАФРАГМЫ, 

ПОДАТЛИВЫЕ В СВОЕЙ ПЛОСКОСТИ 

Влияние податливо¬ 
сти перекрытий на ра¬ 
боту плоскопараллель¬ 
ной несущей системы. 

В многоэтажных зда¬ 
ниях железобетонные 
перекрытия выполняют 
роль горизонтальных 
диафрагм, распределяя 
нагрузки (усилия) ме¬ 
жду вертикальными не¬ 
сущими конструкция¬ 
ми. При этом важно 
правильно оценить дей¬ 
ствительную изгибную 
и сдвиговую жесткость 
перекрытия в своей 
плоскости. С этой 
целью нами были про¬ 
ведены исследования, 
освещаемые далее. По¬ 
ка будем считать эти 
жесткости известными. 

Введем в расчетной 
схеме здания (рис. 
VII.1,а) упругие связи 
Рис. VII. 1. Схема односвязной несущей систе- между сплошными ДИ- 
мы с перекрытиями, деформируемыми в своей афрагмами и лиасЬоаг- 
плоскости „ТГ „ 

мои с проемами (рис. 

а —план; о — плоская расчетная схема; в — эпюры \пт і /г\ гоот п« 

прогибов глухой (у,) и проемной ІУі) ' ’ ' ' ПОДЭТЛИ- 

«пружин- 



ВОСТЬ ЭТИХ 




ных» связей ф примем равной прогибу перекрытий в своей 
плоскости под действием единичной сосредоточенной силы, при¬ 
ложенной в середине пролета 

От внешней горизонтальной нагрузки, воспринимаемой пе¬ 
рекрытиями, возникают погонные по высоте здания давления 
на вертикальные диафрагмы: 

<?і(*)=9ін (*)+'■ (*); Чг (*) =?ан (*) — г (*), (VII. 1) 


где 9| Н и <7 2 н — погонные давления, передающиеся соответственно на обе 
сплошные диафрагмы (суммарно) и на диафрагму с проемами, по закону 
распределения опорных реакций в неразрезной балке на жестких опорах, 
сопротивляющейся изгибу и сдвигу; при этом Чів+Чгв=чЕ; ± г — поправ¬ 
ка к <7щ и <?2н, т. е. усилие взаимодействия диафрагм сплошной и с проема¬ 
ми, связашное с фактическим различием их прогибов. 


Согласно [48], 


где 



(VII.2) 


(VII.2,а) 


ОР и Е] — сдвиговая и изгибная жесткость поперечного сечения перекры¬ 
тия (определяемые по рекомендациям следующего пункта) я=ц(х) — го¬ 
ризонтальная нагрузка на 1 м 2 фасада здания на уровне х от его верха. 

Ягв = чЕ — Чі н - 


Согласно рис. VII.1,6 и формул (1.6), (1.8), 


где 


Т (*) = ф (Уъ — Уі) , 


“ЫЬ+#Г 


(ѴІІ.З) 
(VII.4) 


Усилия, возникающие в рассматриваемой несущей системе 
с податливыми в своей плоскости перекрытиями, могут быть 
найдены из решения системы дифференциальных уравнений 


Ы" = Ц N — -- 

2 вВ 

м\=-(д 1и + г)-, 


(VII.5) 


г „ = _|_( Л , 6 _ уИГ+ _^_ Л1і ) ) ] 
в которой первое уравнение есть (ІІІ.44) для проемной диаф¬ 
рагмы, второе — известное дифференциальное уравнение изги¬ 
ба сплошного бруса, а третье уравнение получается из (ѴІІ.З) 
после двойного дифференцирования с учетом 
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т.6) 


Система (ѴІІ.5) решается при граничных условиях: 

N ( 0 ) = 0 ; М\ (0) = 0 ; г (Н) = 0 ; \ 

ЛГ (Н) = 0; М\ (Н) = г' (Я) = 0. [ 

Если все три диафрагмы глухие, то N=0, и из третьего 
уравнения (после двойного дифференцирования и подстановки 
М\ из второго уравнения) имеем 


т. е. уравнение балки на упругом основании. 

Это уравнение решается при граничных условиях: 

г(Я) = 0; г’ (Я) = 0; г"(0)=0; Г "(0)=Ѳ, (Ѵ ІІ.8) 

вытекающих из (ѴІІ.З) для системы, состоящей из глухих ди¬ 
афрагм. 

При решении системы (ѴІІ.5) методом конечных разностей 
[31, 34] выявлено, что податливость перекрытий изменяет рас¬ 
пределение нагрузки между глухими и проемными диафрагма¬ 
ми по сравнению с этим распределением для совершенно жест¬ 
ких перекрытий. Это приводит к уменьшению изгибающих мо¬ 
ментов в глухих диафрагмах и к увеличению моментов и нор¬ 
мальных сил в проемных диафрагмах. 

Анализ результатов многочисленных расчетов показал так 
же, что влияние податливости перекрытий возрастает с увели¬ 
чением разницы в жесткостях диафрагм. Отсюда следует, что 
можно так подобрать их жесткости [31, 34], чтобы горизон¬ 
тальная нагрузка от перекрытий приближенно распределялась 
между вертикальными диафрагмами по закону распределения 
опорных реакций неразрезной балки. 

Таким способом могут рассчитываться здания с плоскопа¬ 
раллельной расчетной схемой при любом числе разнотипных 
рам или диафрагм [31] с учетом изгибно-сдвиговой податливо¬ 
сти перекрытий в своей плоскости. 

Экспериментально-теоретическое исследование податливости 
перекрытий в своей плоскости [69]. Идея этого исследования 
состояла в следующем. Рассматривая перекрытие как состав¬ 
ную балку (рис. ѴІІ.2), можно, пользуясь [62], определить его 
прогиб в своей плоскости. Приравнивая этот прогиб к прогибу 
некоторой заменяющей сплошной балки с такими же пролета¬ 
ми и нагрузкой и с условными жескостями Еф] и ОфР, можно 
найти эти жесткости и затем использовать их в расчетах несу¬ 
щих систем зданий по методике, предложенной в начале данно¬ 
го параграфа. 

Для первого этапа этого исследования, т. е. для использо¬ 
вания уравнений теории составных стержней, надо знать же- 
сткостные характеристики связей сдвига е, которыми служат на- 
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Рис. ѴІІ.2. Моде¬ 
лирование сборно¬ 
го перекрытия сос¬ 
тавной многопояс¬ 
ной балкой 
I — ригели; 2 — шпо¬ 
ночные раствйрные 
швы; 3 — колонны; 
4 — настилы; 5—рас- 



Рис. ѴІІ.З. План испытан¬ 
ной на сдвиг ячейки пере¬ 
крытия 

I — ригели; 2 — растворные швы; 
3 — колонны; 4 — растворные 
шпоночные швы; 5 — распорки; 
6 — плиты ластила 

стилы, соединенные 
шпоночными швами, 
и поперечных связей- 
ригелей ту В МИСИ и 
в МНИИТЭПе были 
проведены испытания 
на сдвиг натурных фра¬ 
гментов перекрытия 
(рис. ѴІІ.З) и испыта¬ 
ние на растяжение-сжа¬ 
тие ригелей и распорок- 
поясов составной бал¬ 
ки. 



Анализ результатов эксперимента позволил предложить сле¬ 
дующее выражение для определения коэффициента жесткости 
ячеек перекрытия на сдвиг: 


где р = а/Ь; 


е = ргі/4 6Я Кі + Р 2 , 


О 


27 -ІО -4 


1 — 0,4 РД + РП 

. Р (1+Р 2 ) \ 


см 2 /Н. 


(VII.9) 
(VII. 10) 


При р=1 и толщине перекрытия й =20 см для испытанного 
фрагмента е = 53-10 2 Н/см 2 . 

Исследование коэффициента т) показало, что поперечные 
связи в перекрытиях рассмотренного типа можно считать абсо¬ 
лютно жесткими. 


109 





Прогиб второго натурного фрагмента размером 12X9 м, 
состоящего из четырех ячеек, был определен экспериментально 
и вычислен теоретически как для двухпоясной составной балки 
с коэффициентом сдвига е=53-10 2 Н/см 2 и приведенными (с 
учетом стыков) осевыми жесткостями поясов, найденными из 
опыта. В диапазоне нагрузок от 0,22 до 1,05 МН расхождение 
между вычисленным и измеренным прогибами не превышало 
6%. В этом эксперименте была выявлена также доля сдвигово¬ 
го и изгибного перемещений середины пролета в общем проги¬ 
бе фрагмента. Эти доли составили соответственно 1,16 и 0,26 мм, 
следовательно, для заменяющей сплошной балки 

/сдв//изг = -рЬ^ЗЕф? ==1 - 16/ °- 26 ’ ( Ѵ,М1 > 


и поэтому для условно прямоугольного сечения перекрытия ши¬ 
риной 9 м и пролетом Е=12 м при х=1,2; Еф/Оф=6,66 или 
С Ф = 0,15Е Ф . ' 

Приравнивая при таком соотношении фиктивных модулей 
прогиб сплошной балки под действием сосредоточенной силы 
в середине пролета /.=2/ 


(тЛ 


к прогибу, вычисленному по теории составных стержней, или, 
что то же, к измеренному прогибу фрагмента, равному 1,09 мм, 
при Р=0,84 МН получаем: 


Еф = 1,05-10» Н/см* (VII. 13) 

или по отношению к действительному модулю деформаций бе¬ 
тона Ев в испытанном фрагменте 


Еф&0,4Е б . 


(VII. 14) 


Фиктивный модуль сдвига Оф в этих экспериментах прове¬ 
рен также и непосредственно по перекосу ячейки, т. е. по изме¬ 
нению ее диагоналей. 

Таким образом, расчет несущей системы каркасного много¬ 
этажного здания с учетом деформирования сборных перекры¬ 
тий (рассмотренного типа) в своей плоскости можно выпол¬ 
нять, как было указано, в начале параграфа, рассматривая пе¬ 
рекрытия как сплошные балки с фиктивными жесткостями: 

Е ф /=0,4Е б «ІА*/12; (VII. 15) 

СфР = 0,06 Е б <1Н, (VII.16) 

где Е 6 — модуль упругости бетона данной маржи по СНиП; А — номи¬ 
нальная толщина перекрытия; Л — высота сечения перекрытия, равная ши¬ 
рине здания. 

Если каркасно-связевая несущая система (рис. ѴІІ.4,6) ре¬ 
шена по плоскопараллельной схеме и содержит только глухие 
диафрагмы, то, решая уравнение (ѴІІ.7) при граничных усло- 


по 




Рис. Ѵ1І.4. Эпюры распределения полной горизонтальной нагрузки между 
диафрагмами 

а — эпюры г, <? 2н (штрихпунктир), (пунктир) для значений /, м: У—3; 2^6; 3—'.2; 
<—18; 5—24; 5—30; б — схема плана здания (цифрами на нем обозначены номера диаф¬ 
рагм) 

виях (ѴІІ.8), можно найти усилие взаимодействия г(х) при 
разных ф (ѴІІ.4). 

На рис. ѴІІ.4, а показаны эпюры г(х) для несущей системы с 
тремя диафрагмами, полученные в [69] при следующих дан¬ 
ных: #=42 м, ^=10,8 кН/м (постоянная по высоте): жест¬ 
кость глухих диафрагм #і = # 2 =345-ІО 4 МН-м 2 ; ф варьирова¬ 
лось за счет расстояния между диафрагмами: 


1, м 

3 

6 

12 

18 

24 

30 

Ф/Ю 6 , Н/м* 

1107 

260 

| 42,9 

| 13,6 

5,85 

3 


На этих же эпюрах пунктиром показана нагрузка, приходя¬ 
щаяся на среднюю диафрагму при совершенно жестких пере¬ 
крытиях, полученная распределением пропорционально жест¬ 
костям 9к = дЬВ к /'1,В, а штрихпунктиром — распределение на¬ 
грузки между диафрагмами по закону опорных реакций нераз¬ 
резной балки на жестких опорах Ці п . Из эпюр видно, как с 
уменьшением ф, т. е. со снижением жесткости перекрытий, рас¬ 
пределение нагрузки меняется от первого предельного случая 
ко второму. При реальных характеристиках жесткости пере- 
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крытий это распределение лежит в промежутке между двумя 
предельными. 

Приближенный способ учета податливости перекрытий в их 
плоскости. Эпюры, показанные на рис. ѴІІ.4, а, убеждают в том, 
что граница распределения нагрузки между глухими диафраг¬ 
мами находится внутри области, ограниченной крайними случа¬ 
ями. Это позволяет записать, например, для средней диафраг¬ 
мы № 2 в системе из трех глухих диафрагм (рис. VI 1.4,6) 


</* = Яі 


т 1 В 




1- 


(VII. 17) 


где «і и т 2 — коэффициенты (табл. VII.1); т — по формуле (ѴІІ.2,а) при 
жесткостях перекрытия в своей плоскости по (VII.15) и VII.16). 

Если ті=0, а т 2 = 1, получаем нагрузку, распределенную 
по закону опорных реакций неразрезной балки; если ті=1, а 
т 2 = 0, нагрузка распределяется пропорционально жесткостям 
диафрагм. 


Таблица VII.1 

Расстояние между диафрагмами, м 


Коэффици- 

Расстояние между диафрагмами, м 

3 / 6 

12 

18 

24 | 


т 2 

0,764 1 0,667 

0,236 1 0,333 I 

0,554 
0,446 1 

0,25 

0,75 

0,177 

1 0,823 | 

0,17 
0,83 | 


Коэффициенты ті и т 2 определены путем сопоставления 
площадей эпюр нагрузок г и (<7 2н — Як) для различных значений 
Ф (см. рис. ѴІІ.4). Коэффициенты т,-, приведенные в табл. VII.1, 
могут использоваться и для приближенного определения сум¬ 
марной нагрузки на все промежуточные диафрагмы в симмет¬ 
ричных системах с числом диафрагм больше, чем три. В таг 
ком случае в формуле (VII.17) В 2 означает сумму изгибных 
жесткостей всех средних (промежуточных) диафрагм, а второй 
член в квадратных скобках множится на поправочный коэффи¬ 
циент, равный при четырех диафрагмах 1,17, при пяти—1,29, 
при шести—1,35. При этом в формуле (ѴІІ.2а) Ь заменяется 
суммарной длиной крайних пролетов перекрытия, т. е. остает¬ 
ся І=2/ К р. 

При неодинаковых расстояниях между диафрагмами (при 
числе их больше трех) можно приближенно принимать для 
определения по таблице коэффициентов ті и т 2 расстояние 
между диафрагмами, равным среднему арифметическому длин 
пролетов перекрытия. 

После определения доли нагрузки, приходящейся на все 
промежуточные диафрагмы, нагрузка воспринимаемая одной из 
крайних диафрагм определится как 

<7* = 0,5 (<7І-? а ), (VII. 18) 

где <?2 — по формуле (VII.17) с учетом отмеченных дополнений. 
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Данный приближенный способ распределения нагрузки меж¬ 
ду диафрагмами с учетом деформативности перекрытий исхо¬ 
дит из равномерного распределения внешней горизонтальной 
нагрузки по высоте здания, поэтому заданная трапециевидная 
эпюра этой нагрузки должна быть предварительно заменена эк¬ 
вивалентной равномерно распределенной. Нагрузки, приходя¬ 
щиеся на средние (VII. 17) и крайние (VII.18) диафрагмы, то¬ 
же получаются усредненными по высоте, т. е. равномерно рас¬ 
пределенными. 

Зная предельную нагрузку, которую воспринимает диаф¬ 
рагма (по прочности или по прогибу), можно, пользуясь форму¬ 
лами (VII.17) — (VII.18), установить предельно допустимое рас¬ 
стояние между такими диафрагмами. 

§ 2. ПЕРЕКРЫТИЯ КАК СВЯЗИ КРУЧЕНИЯ 

Влияние сопротивления перекрытий кручению на работу 
плоскопараллельной несущей системы. Характеристика 8 кр . 
При расчете несущих систем многоэтажных каркасных зданий 
перекрытия обычно считаются гибкими из плоскости, т. е. не 
сопротивляющимися кручению. В действительности перекры¬ 
тия, выполняя роль горизонтальных диафрагм, работают также 
на кручение из плоскости, возникающее вследствие разнотипно¬ 
сти деформаций вертикальных конструкций — рам и диафрагм. 
Учет сопротивления кручению перекрытия может привести к 
перераспределению усилий между этими конструкциями [49, 
67]. Однако отсутствие данных о действительном сопротивле¬ 
нии сборного перекрытия кручению до последнего времени не 
позволяло количественно оценить это перераспределение. 

В лаборатории железобетонных конструкций МИСИ было 
проведено исследование [40] крутильной жесткости сборных 
железобетонных перекрытий, показавшее, что влияние сопро¬ 
тивления перекрытий кручению существенно сказывается на 
работе несущей системы каркасного здания. 

Кручение перекрытий из плоскости (рис. ѴІІ.5) возникает в 
результате того, что при изгибе несущей системы поперечные 
сечения диафрагмы, повора¬ 
чиваются на угол а, а риге¬ 
ли рам смещаются, оста¬ 
ваясь почти горизонтальны¬ 
ми. 

Рис. ѴІІ.5. Схема скручивания 
ячейки перекрытия при изгибе 
каркасно-связевой несущей систе¬ 
мы 

/ — перекрытие; 2 — диафрагма; 3—ко¬ 
лонны (пунктиром показано недефор- 
мированнов перекрытие) 
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Момент, скручивающий і-тое перекрытие (см. рис. ѴІІ.5), 
Л*кр/ = М& (VII. 19) 

связан с углом а,- и крутильной жесткостью перекрытия О кр за¬ 
висимостью 

ас = Л4 кр і ПО ,ф = М6//А*. (VII.20) 

где N^ — усилие в колонне, создаваемое сопротивлением і- го перекрытия 
кручению. 

Переходя к дискретно-континуальной расчетной модели, т. е. 
полагая перекрытия непрерывно распределенными по высоте 
здания, получим приращение силы N в колонне на участке йх 

N. _ 

ЛЫ=—^-Лх или N[=N'11. (VII.21) 

Подставляя (ѴІІ.21) в (ѴІІ.20), найдем угол наклона ди¬ 
афрагмы, т. е. всей несущей системы в сечении х 

а(х)=-^~ ЛГ (*)=8 кр ЛГ (х), (VII.22) 

где 5 К р — характеристика податливости перекрытия кручению из плос¬ 
кости, подобная характеристикам податливости связей сдвига, рассмотренным 

5 кр = й6//О кр . (VII.23) 

Подобно тому как в столбах проемной диафрагмы возника¬ 
ет момент от сопротивления перемычек изгибу и сдвигу, так в 
диафрагме, показанной на рис. ѴІІ.5, появляется распределен¬ 
ный по высоте изгибающий момент за счет сопротивления скру¬ 
чиванию междуэтажных перекрытий. Этот момент, равный 

т(х)=№(х)Ь, (VII.24) 

обратен по направлению моменту М°(х), вызванному внешней 
нагрузкой, благодаря чему вся система получает угол наклона 
а(х), меньший, чем он был бы при совершенно податливых из 
плоскости перекрытиях. 

Так как под воздействием сил М(х) колонны будут вытяги¬ 
ваться и сжиматься, то их продольная деформация несколько 
ослабит скручивание перекрытий. Называя по-прежнему угол, 
созданный продольными деформациями колонн, т. е. угол пово¬ 
рота ригеля аі и угол скручивания перекрытия а 2 , получим (см. 
рис. ѴІІ.5) а=аі+а 2 , т. е. равенство (Ш.З). 

Очевидно, угол а 2 определяется выражением (ѴІІ.22), а 
угол аі — формулой (ІІІ.8) при 2 гр = 2 р ,=0 и Л*=Л Р , так как 
колонны одинаковы. Следуя далее этому выводу, придем к диф¬ 
ференциальному уравнению (ІІІ.44) при значении характери¬ 
стики 

<ѵпй) 

где к определяется по формуле (ІІІ.42) при р=1; п — число перекрытий, 
примыкающих к диафрагме (на рис. ѴІІ.5 п= 2); В — изгибная жесткость 
диафрагмы Е]. 

Момент, воспринимаемый диафрагмой, М = ЛР — пNЬ. (VII.26) 
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Экспериментальное исследование сопротивления кручению 
сборного железобетонного перекрытия [40]. Для определения 
действительной крутильной жесткости перекрытия Д К р в лабо¬ 
ратории железобетонных конструкций МИСИ были испытаны 
два натурных фрагмента перекрытия (рис. ѴІІ.6). 

Кручение ячейки создавалось усилием гидродомкратов, 
вмонтированных в пустотелые коротыши колонн в двух углах 
ячейки и поднимающих эти углы вертикально вверх. Углы 
ячейки, диагонально противоположные нагружаемым, были 
прикреплены к силовому полу. Исходя^ из (VI 1.20) при а 2 = 
=2 6/Ь (рис. ѴІІ.5) и Ь=1 (для квадратного фрагмента) 

1> кр = Я/з/2б, (VII.27) 

где р — усилие, создаваемое домкратам; б — измеряемое в эксперименте 
перемещение угла фрагмента. 

Упруго деформированная поверхность фрагмента представ¬ 
ляла собой поверхность гиперболического параболоида. Разру¬ 
шению фрагмента предшествовало образование наклонных 
пространственных трещин в растворных швах по торцам плит 
и между ними, а также в бетоне настилов (рис. ѴІІ.6). Направ¬ 
ление трещин с углом наклона около 45° обусловлено направ¬ 
лением главных растягивающих напряжений и характерно для 
элементов, работающих на кручение. 

Для обоих испытанных фрагментов жесткость кручения по 
формуле (ѴІІ.27) оказалась одинаковой и равной для данного 
типа сборного перекрытия И кр =2-10 5 кН-м 2 , что примерно в 
1,5 раза меньше, чем теоретическая жесткость кручения сплош¬ 
ной монолитной плиты с такими же внешними размерами. 

Расчет многоэтажного здания с учетом сопротивления пе¬ 
рекрытия кручению. Чтобы количественно оценить роль пере¬ 
крытий как связей кручения, были выполнены расчеты 20-этаж¬ 
ного каркасного здания с симметричным планом в двух вариан¬ 
тах с двумя и с четырьмя диафрагмами (рис. ѴІІ.7). Особенно¬ 
стью расчета явилось определение коэффициента п. В форму¬ 
лах (ѴІІ.25) и (ѴІІ.26) п означало число примыкающих к ди¬ 
афрагме скручиваемых ячеек перекрытия и было равно 2. Те¬ 
перь в более сложных системах ячейки перекрытия, по-разно¬ 
му расположенные относительно диафрагм, будут скручивать¬ 
ся на различные углы. Поэтому коэффициент п становится ко¬ 
эффициентом приведения общего числа ячеек перекрытия к их 
эффективному числу сообразно углам скручивания каждой 
ячейки. 

Как видно из рис. ѴІІ.7, для плана по варианту а макси¬ 
мальное скручивание получат ячейки 2 и 5, смежные с диаф¬ 
рагмой. Для них п — 2. В ячейках 1, 3, 4 и 6 угол скручивания 
вдвое меньше, чем в диафрагменных, и, следовательно, их отпор 
тоже будет вдвое меньшим. Поэтому для четырех таких ячеек 
п= 2. В ячейках перекрытия, находящихся на оси симметрии 



Рис. VI 1.7. Схема деформации перекрытия при изгибе 
(наклоне) диафрагмы. Вверху варианты плана здания 
с двумя (а) и четырьмя (б) диафрагмами (жирными 
линиями показаны диафрагмы) 


Рис. ѴІІ.6. Деформации фрагмента перед раарушеииам 










плана здания, кручения нет. Таким образом, приведенное эффек¬ 
тивное число ячеек, скручивающихся на максимальный угол, 
равно четырем. 

Для плана по варианту б все ячейки скручиваются на мак¬ 
симальный угол а и потому л=6. В других случаях коэффици¬ 
ент приведения п определяется аналогично путем построения 
деформированной схемы перекрытия, созданной наклоном ди¬ 
афрагм. 

После вычисления N по формуле (ІІІ.63) изгибающий мо¬ 
мент в диафрагме определится по (ѴІІ.26), а момент, скручи¬ 
вающий на угол ос 2 ячейку перекрытия в уровне і-го этажа, бу¬ 
дет равен: 

Лі кр = ЬЛГА, (VII.28) 

где #7і определяется по формуле (ІІІ.67) для сечения, соответствующего 
і- му этажу. 

Прогиб всей несущей системы определяется для любого се¬ 
чения по формуле (ІІІ.69), а для верха здания —по (ІІІ.71). 

На рис. ѴІІ.8 показаны эпюры изгибающих моментов в ди¬ 
афрагмах, нормальных сил в колоннах, крутящих моментов в 
перекрытиях и прогибов несущей системы, план которой приве¬ 
ден на рис. ѴІ1.7,а при следующих данных: В=193-10 6 кН м 2 , 
(ЕР )к = 5,59- ІО 6 кН; крутильная жесткость ячейки перекрытия 
7)кр=20,4- 10 4 _кН-м 2 ; характеристика податливости 5„ Р =0,53Х 
ХЮ- 3 м/кН; В=29• ІО 8 кН-м 2 . 

Как видно из этих эпюр, учет крутильной жесткости пере¬ 
крытия существенно уменьшает изгибающий момент в диаф¬ 
рагмах и особенно прогиб здания по сравнению с расчетом по 
консольной модели. Максимальная величина дополнительных 
усилий в колоннах за счет 
сопротивления перекрытий 
кручению составила 270 кН, 
т. е. около 4% усилия от вер¬ 
тикальной нагрузки. 

Момент, скручивающий 
перекрытия М кр , не превы¬ 
сил одной трети предельного 
момента Л4 К р.пред, вызывав¬ 
шего неупругую работу ячей¬ 
ки перекрытия в эксперимен¬ 
тах. Следовательно, расчет 
в упругой стадии вполне 
правомерен. 

Сопротивление перекры¬ 
тий кручению может быть 
еще увеличено, если к риге¬ 
лю приварить распорки не 
только сверху, но и снизу 



Рис. ѴІІ.8. Эпюры усилий и перемеще¬ 
ний несущей системы, показанной на 
рис. ѴІІ.7,а (сплошные линии —без уче¬ 
та сопротивления перекрытий кручению, 
пунктирные — с учетом) 
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(т. е. к полке ригеля), устроить шпоночные углубления 
на боковых поверхностях ригеля, т. е. применить конст¬ 
руктивные меры, не требующие существенных затрат или пере¬ 
стройки технологии. 

§ 3. МЕЖДУЭТАЖНЫЕ ПЕРЕКРЫТИЯ КАК КОМПЛЕКСНЫЕ СВЯЗИ 
СДВИГА И КРУЧЕНИЯ В КАРКАСНЫХ ЗДАНИЯХ С ЯДРАМИ 

Здания типа труба с ядром. Результаты эксперимента.. 

Ранее было показано, что перекрытия в многоэтажном здании 
помимо выполнения других функций в некоторых случаях слу¬ 
жат также связями сдвига или связями кручения. Рассмотрим 



Рис. ѴІІ.9. Деформированная схема пе¬ 
рекрытия в здании типа труба с ядром 
(к приближенному расчету). Цифрами 
обозначены участки перекрытия, подвер¬ 
гающиеся преимущественно 
/ — изгибу и сдвигу из плоскости; 2 — круче¬ 
нию; 3 — кручению и сдвигу в плоскости 


теперь несущие системы, в которых перекрытия служат связями 
сдвига и кручения одновременно. Характерными представите¬ 
лями таких систем могут служить каркасные несущие системы 
со стволами-ядрами (см. рис. 1.9). На рис. ѴІІ.9 схематично 
показана деформированная схема междуэтажного перекрытия 
в таком здании. Участки перекрытия, помеченные цифрой 1, 
подвергаются в плоскости изгиба ядра растяжению с изгибом, 
а в перпендикулярном направлении — сжатию, усиливающему¬ 
ся от ядра к наружному контуру; участки, помеченные цифрой 
2, скручиваются и подвергаются сжатию в направлении, па¬ 
раллельном их внешнему контуру, наконец, угловые участки (циф¬ 
ра 3) испытывают кручение, а также растяжение в направлении 
диагоналей, идущих от углов ядра и сжатие в направлении 
других диагоналей, т. е. находятся в условиях сдвига и круче¬ 
ния. Мембранные усилия — растяжение и сжатие в срединной 
плоскости перекрытия — становятся существенными при пере¬ 
мещениях б (см. рис. ѴІІ.9), соизмеримых с толщиной пере¬ 
крытия, что в условиях нормальной эксплуатации не должно 
иметь места. Поэтому, рассматривая эксплуатационную стадию 
работы, не будем пока интересоваться этими усилиями. В таком 
случае изгибающий момент т, который деформирует перекры¬ 
тие одного этажа, будет равен: 

т = п Ѵ кр Ь п 3 Ь п , (VII.29) 

где Л^кр —реакции в колоннах, примыкающих к полям 2, равные, соглас¬ 
но (ѴІІ.20), 
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Рис. ѴІІ.10. 
Экспер и м е н- 
тальные значе¬ 
ния /V опорных 
реакций в ко¬ 
лоннах по кон¬ 
туру перекры¬ 
тия при пово¬ 
роте ядра мо¬ 
ментом т, рав- 


- б,и н-м; 

-12.03 Н м. 

-17.96 Н-м 

(размеры модели 



Л’и — суммарная реакция в колоннах на сторонах контура, перпендикуляр¬ 
ных плоскости действия момента т; при полном защемлении перекрытия в 
ядре и в наружном контуре 


/Ѵ и = 6 В п а/&2 , 


(б) 


что вытекает из равенства (рис. ѴІІ.9): 

Ь = Ы„Ъ г п І\2В п = Ъ п (а/2), 

п — коэффициент приведения общего числа скручиваемых полей перекры¬ 
тия к их эффективному числу, соответствующему скручиванию на угол а. 

Так как поля с индексом 2 скручиваются на угол а, а поля 
3 — на угол а/2, то с учетом числа всех этих полей 

п = 2-1+4-0,5 = 4. (в) 

Подставляя (а) — (в) в (ѴІІ.29) и преобразуя его относи¬ 
тельно угла поворота а, найдем: 

а = тЬ„/4 (Аф + 4,5В П )- (VII.30) 

Подставляя это значение а в выражения (а) и (б) и со¬ 
кращая их на параметр ЕЫ 3 , который входит в жесткости А р 
и В в , получим: 

Й кр = 0,065 т/Ь п ; = 0,246 т/Ь п . (ѴІІ.31) 

Для проверки этого приближенного расчета в лаборатории 
железобетонных конструкций МИСИ им. В. В. Куйбышева 
В. А. Яровым был поставлен эксперимент на модели из 
оргстекла, позволивший выявить действительную зависимость 
между т и реакциями в колоннах 1 , расположенных по перифе¬ 
рии плана (рис. ѴІІ.10). 


1 Способ их определения в эксперименте описан далее в настоящем па¬ 
раграфе. 
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Сопоставление результатов расчета по формулам (ѴІІ.31) 
и эксперимента дано в табл. ѴІІ.З, где результаты опыта полу¬ 
чены суммированием значений по рис. VI 1.10 с учетом того, что 
на сторонах, параллельных плоскости изгиба ядра, сумма ре¬ 
акций равна 1,5 /Ѵ кр (см. рис. ѴІІ.9). 

Как видно из таблицы, предложенный приближенный расчет 
достаточно хорошо совпадает с результатом эксперимента, осо¬ 
бенно при небольших усилиях и деформациях, обычных для 
эксплуатационных условий. 


Таблица ѴІІ.З 


т. Н ем 

N , Н 
кр 


теор. 

опыт. 

к опыту 

теор. | опыт. 

ошибка в % 
к опыту 

610 

1,65 

1,68 

1,8 

6,25 6,26 

0,15 

1200 

3,24 

3,44 

5,8 

12,30 13,40 

8,5 

1790 

4,84 

5,56 

12,9 

18,40 20,77 

1:1,5 


Из выражений (ѴІІ.31) и из табл. ѴІІ.З имеем с небольшим 
округлением: 

Й кр /Ѵ и = 0,065/0,246 и 3,44/13,4 и 0,25, 
и, следовательно, при действии горизонтальной нагрузки урав¬ 
нение равновесия (ѴІІ.29) для сечения х с учетом сопротивле¬ 
ния самого ядра 

ЛГ = М я + 4 Ь п 0,25 Ѵ и + 3 Ь п Ѵ и = М я + 4 Ь п Ѵ„. (VII.32) 


Следуя далее выводу уравнения (ІІІ.44) и решая это урав¬ 
нение, убеждаемся, что приведенное усилие Ы{х) может быть 
определено по формуле (ІІІ.63), в которой для симметричного 
в плане здания с соотношением размеров, близким к показан¬ 
ному на рис. ѴІІ.9, согласно (ІІІ.42) 

к = --- , (VII.33) 

1,25 ЕР К Ь ’ 

где Р к — суммарная площадь сечения колонн, расположенных по одной сто¬ 
роне контура сечения периферийной .каркасной системы; Е —модуль упру¬ 
гости материала колонн; 

Я —по формуле (ІІІ.41), причем в этой формуле Ь = Е=36 П ; л=1; 

а = Л Е/3 ЕI 3 , (VII.34) 

что следует из полученной в опытах зависимости 

<х 2 = т/З Е і 3 ; (VII.35) 

В = В я ; В® = В Я + Е/А=В + В; (VII.36) 


В а =^) я — изгибная жесткость ядра-ствола, имеющего небольшие прое¬ 
мы, так что для него АЛ> 15. 

Сопоставление эмпирической зависимости (ѴІІ.35) с фор- 
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мулой (VII.30) показывает, что для равенства правых частей 
этих выражений следует жесткость кручения одного поля пере¬ 
крытия І) К р и жесткость изгиба его В п принимать с коэффи¬ 
циентом 1,5, так что (см. рис. ѴІІ.9): 

Ач>= 1,5 0,33 0 Ь а 1\ | 

В а =\,ЬЕЬ п І*!\2. ) 


(VII. 37) 


Введение коэффициента 1,5 объясняется увеличением жест¬ 
кости неразрезной плиты сравнительно с жесткостью отдельно¬ 
го поля размером в плане Ь п 2 со свободными кромками по 
линиям сопряжений с соседними полями. Жесткости (ѴІІ.37) 
соответствуют упругой стадии работы перекрытия как ком¬ 
плексной изгибно-крутильной связи. Если усилия, возникающие 
в связи, переводят ее в нелинейную область работы (см. рис. 
Ѵ.7,в), жесткость ее снижается, и это следует учесть в расчете 
на основе соответствующих экспериментов (подробнее об этом 
см. гл. V). 

Приведенное усилие в колоннах Ы, найденное но (ІІІ.63), 
распределяется между отдельными колоннами следующим об¬ 
разом: на все колонны, расположенные по каждой из сторон 
контура, перпендикулярных плоскости действия момента М г , 
передается усилие 

АІ Н = 0,75 V; (VII.38) 

на колонны, расположенные по сторонам, параллельным плос¬ 
кости действия М г , 

N1 = 0,25 ЛГ И . (VII.39) 

Так как горизонтальная нагрузка может менять свое на¬ 
правление, сечения колонн на горизонтальную нагрузку доста¬ 
точно рассчитать на усилие ІѴ И (VII.38). При этом по сообра¬ 
жениям конструктивной целесообразности и унификации сече¬ 
ния все колонны, очевидно, удобнее делать одинаковыми, 
поэтому их следует подбирать исходя из максимального усилия 
(см. табл. ѴІІ.З и рис. VII.10). Например, при шаге колонн, 
равном 0,5 Ь а , 

Л^тах = ^и-4,46/13,4 = Ѵ и /3, (VII.40) 

ѵ„ 

при шаге колонн 0,25 Ь п Ѵ Ш ах= и т. д. 

При подборе (или проверке) сечения колонны надо учесть 
также усилие в ней от вертикальной нагрузки и моменты 
в плоскости и из плоскости контура периферийной несущей 
трубы. 

Изгибающий момент в ядре в любом сечении х 

М Я = М Г — ІЫ, (VII.41) 

где N определяется по формуле (ІІІ.63) с указанными выше значениями 
символов, а М г — по формуле (11.14). 
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Прогиб в любом сечении и в 
вершине здания определяется со¬ 
ответственно по формулам (ІІІ.69) 
и (ІІІ.71) с оговорками, сделан¬ 
ными выше относительно форму¬ 
лы (ІІІ.63). 

Здания с ядром и нерегуляр¬ 
ной каркасной обстройкой. Экспе¬ 
риментальное определение ком¬ 
плексной характеристики 5. В не- 

ущей системе, образованной ядра- 
ми-стволами и свободно расстав¬ 
ленными колоннами, за счет со¬ 
противления перекрытий как свя¬ 
зей сдвига и кручения (рис. VII. 11, 
б, в) некоторая доля общего из¬ 
гибающего момента снимается с 


ядра и передается в виде осевых 
сил с плечом Ь на условные «стол¬ 
бы», образуемые соответствующи¬ 
ми группами колонн [36]. Для 
расчета можно воспользоваться 
Рис. VII.11. Несущая система с готовым решением (ІІІ.63), если 
ядром и нерегулярно расположен- известны жесткостные параметры 
ными колоннами 5 и к, входящие в характеристи- 

а-план; б. в-схема деформирова- ку X. ОДНЭКО расчетный СПОСОб ИХ 
нил одного перекрытия; / — ядро; 2— 1 г „ 

колонна; 3 — перекрытие Определения, Приведенный В ГЛ. 

III и V, не может быть в данном 
случае применен непосредственно из-за особенностей конструк¬ 
ции здания. Учитывая это, параметры 5 и к целесообразно опре¬ 
делить экспериментально. 

При постановке такого эксперимента в лаборатории железо¬ 
бетонных конструкций МИСИ им. В. В. Куйбышева перекрытие 
моделировалось в масштабе 1 :50 из оргстекла толщиной 
4 мм с опиранием на стальные стержни-колонны через стальные 
шарики диаметром 5 мм. 

Ядро жесткости моделировалось стальными плитами, при¬ 
клеенными к перекрытию эпоксидно-цементным клеем снизу и 
сверху и стянутыми болтами. 

Усилия прикладывали к ядру через рычаг, устанавливаемый 
в любом положении в плане для имитации изгибающего момен¬ 
та в ядре от ветра любого направления. 

•При испытании были измерены опорные реакции в колоннах 
и вертикальные перемещения б угловых точек контура ядра 
жесткости (рис. VII.II,в) от загружения ветровой нагрузкой, 
действующей в четырех направлениях. 

Для определения опорной реакции в і-той колонне опорный 
шарик был удален, так что перекрытие над этой колонной за- 
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гвисало. В этом состоянии прикладывали внешнюю нагрузку и 
замерялось вертикальное перемещение А ір перекрытия в і-той 
дочке. После снятия нагрузки к перекрытию в той же точке при¬ 
кладывали вертикальную единичную силу, от действия которой 
замеряли перемещение 8ц в і-той точке перекрытия. 

Опорная реакция Хі в і-той колонне отыскивалась из урав¬ 
нения метода сил 

б,/+ Д/р = 0. (VII.42) 

После определения опорных реакций всех колонн было най¬ 
дено положение этажных равнодействующих N опорных реак¬ 
ций колонн слева и справа от оси ядра жесткости 
(рис. VII. 11, в). 

Значение угла а 2 , полученное опытным путем, полностью ха¬ 
рактеризует комплексное сопротивление перекрытий как связей 
сдвига и кручения. Параметр «, согласно (Ѵ.1), при высоте эта¬ 
жа модели к равен: 

« = аз й/Лі. (VII.43) 

Переход от модели к натуре осуществляется с помощью ко¬ 
эффициента подобия, соответствующего масштабу модели и 
соотношению модулей упругости бетона и оргстекла. 

Для определения к по формуле (ІІІ.42) достаточно знать 
осевые жесткости натурных конструкций и плечо &=Л1/ЛЛ 

После определения 5 и к по формуле (111.41) вычислялся 
параметр X и затем по (ІІІ.65) и (ІІІ.71) момент в ядре и про¬ 
гиб несущей системы. Расчеты 36-этажного здания, строящегося 
в Москве, показали, что учет сопротивления перекрытий при их 
совместной работе с ядром и колоннами снижает изгибающий 
момент в ядре и прогиб верха здания почти в 1,5 раза, причем 
дополнительное усилие в колоннах составляет не более 5—8% 
основной вертикальной нагрузки. 

Учет изменения расчетной схемы и величины вертикальной 
нагрузки в процессе возведения здания. Главную часть верти¬ 
кальной нагрузки в жилых зданиях составляет собственная мас¬ 
са конструкций, которая возрастает постепенно по мере возведе¬ 
ния здания. 

Обычно монолитное ядро жесткости возводится с опереже¬ 
нием по отношению к каркасной обстройке (рис. VII. 12), по¬ 
этому основная часть деформаций ядра происходит до монтажа 
обстройки. Колонны каркаса, напротив, укорачиваются по мере 
их возведения и возрастания нагрузки. Разность продольных 
деформаций колонн и ядра приводит к соответствующему де¬ 
формированию перекрытий. Каждое новое перекрытие возво¬ 
дится в строго горизонтальном положении (пунктир на 
рис. VII. 12) после того, как колонны уже укоротились под тя¬ 
жестью всех нижерасположенных перекрытий. Поэтому каждое 
вновь возведенное перекрытие будет деформироваться только 



нагрузкой, создаваемой собственной массой вышерасположен- 
ных этажей. 

Если не учитывать сопротивление перекрытий деформирова¬ 
нию из плоскости, взаимные смещения колонн и ядер будут 
таковы: для «невесомого» здания, т. е. загружаемого сразу 
полной нагрузкой интенсивностью р на 1 пог. м высоты здания, 


_ р (№-*») 

1 2 (ЕР) К 


(VII.44) 


для здания, загружаемого той же нагрузкой, но прикладываемой 
по мере возведения, 


Р* (*-«) 
(ЕР) 


(VII.45) 


где (ЕР) к — осевая жесткость колонн. 


На рис. VII.13 показаны графики перемещений, вычисленные 
по этим формулам. Из рис. VII.13 видно, что характер загруже- 
ния коренным образом сказывается на вертикальных перемеще¬ 
ниях. Если учесть сопротивление перекрытий взаимным верти¬ 
кальным смещением колонн и ядра, то увидим, что в перекры¬ 
тии і-го этажа, как в связи сдвига-кручения, усилия возникнут 
от нагрузок, приложенных выше этой связи, вследствие разно- 
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сти продольных деформаций колонн и ядра на участке ниже 
данной связи. 

Расчетную схему [36] получим, рассматривая несущую си¬ 
стему как двусвязную симметричную диафрагму (см. 
рис. VII. 12). Под действием вертикальной нагрузки в симмет¬ 
ричной схеме ядро не изгибается, следовательно (рис. VI 1.12,б) 
а = а !-04 = 0. (VII.46) 

Согласно (Ѵ.1), «2=5Ѵ'. Угол аі определим исходя из за- 
гружения сосредоточенными силами Р і и Рг (см. рис. VII.12) в 
уровне и, т. е. в момент возведения очередного этажа. Очевидно, 


/МЯ — х) — I NЛx 
н 

Р г (Н~х) + ^2Ы іх 


Отсюда 


_/ р х __ Рг \Н-х 
Ь \ ЕгРг Е г Р ш ) Ь 

Приравнивая, согласно (ѴІІ.46), углы аі и а 2 и дифферен¬ 
цируя один раз по х найдем для х>и, 

-РР* 


М" — я . 2 ѵѴ = 


(VII .49) 


*Ь(ЕР) г ’ 

где N — нормальная сила в сечении х столба 1, возникающая под влияни¬ 
ем сопротивления перекрытий-связей действию сосредоточенных сил Р%, 
приложенных только в уровне и: 

А* = (1+2р)/«6 (ЕР)й (VII.50) 

Р=(ЕЛі/(і^).; (ѴИ. 51) 


5 — характеристика податливости перекрытия как связи сдвига-кручения, 
определяемая по указаниям гл. V и VII или экспериментально, как описа¬ 
но выше; ЕіРі — осевая жесткость і-го столба расчетной схемы; Рі — 
этажная нагрузка на і-тый столб, возникающая в процессе возведения кар¬ 
касной обстройки. 


Решая дифференциальное уравнение (ІІІ.44), найдем: 

М х =С і5 Ь Я.* + С 2 сЬЯ*+ . (VII.52) 

Определяя произвольные постоянные С і и С 2 из граничных 
условий N (х=и)=0, V' (х=Н)= 0 и подставляя их в 
(VII.52), найдем: 
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'(X. и) — 


- 1 • 


(VII .53) 


Рі-рР* Г сЬЯ.(Я — X) 

1 + 2Р [ сЬ Я, (Я — и) 

Это усилие возникает в сечении х при возведении очередно¬ 
го перекрытия на уровне и. Полное усилие в сечении х полу¬ 
чится от загружения всех перекрытий между уровнями х и и. 

Рііи 

Подставляя в (ѴІІ.53) нагрузку как погонную рі= и 

интегрируя ІѴ(хм) по переменной и в пределах от и =О до и=х, 
получим полное усилие в крайнем столбе в сечении х: 


— сЬЯ(Я-х) х 


X [агсіе е хн — агс{§ е х (Н-Х) ] — . ( ѴІІ.54) 

Подобный результат получен независимо в работе [74]. 

Перерезывающая сила в перекрытии на уровне х от верха 
здания равна: 

< ?„(Д0=ЛГ (х) к = - 2Л зЬ Я. (Я - х) х 

X [агсІбе* ,<н— — агсІ8е* ,я ]. (ѴІІ.55) 


Соответствующие усилия от нагрузок, прикладываемых 
после возведения всей несущей системы здания, составят: 

у,.'_ *- . Р* Л /ѴІІ.КЙ» 



Суммарное усилие 
N(x)по (ѴІІ.54) и (ѴІІ.56) 
будет сниматься с колонн 
и переходить на ядро. Ре¬ 
зультаты вычислений для 
36-этажного здания пока¬ 
заны на рис. VII.14. 


Рис. VIIЛ 4. Усилия в 36-этаж¬ 
ном здании, переходящие с ко¬ 
лонн на ядро при учете роста 
нагрузок по мере возведения 
каркаса (-) и при едино¬ 

временном загружения «невесо¬ 
мого» каркаса (-) 

I — Ы; 2 — Я 
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Г Л А В А V111. РАСЧЕТ НЕСУЩИХ СИСТЕМ 
ПО ДЕФОРМИРОВАННОЙ СХЕМЕ И НА УСТОЙЧИВОСТЬ 


§ 1. ПРОСТРАНСТВЕННАЯ НЕСУЩАЯ СИСТЕМА С ПЕРЕКРЫТИЯМИ, 
ЖЕСТКИМИ В СВОЕЙ ПЛОСКОСТИ 

Под действием горизонтальной нагрузки столбы и колонны 
несущей системы здания получают некоторое отклонение от 
вертикали — прогиб. В высоких зданиях этот прогиб достигает 
десяти и более сантиметров, создавая в несущей системе до¬ 
полнительный изгибающий момент от вертикальной нагрузки 

А АЦх) 

Плечо іі определяется прогибом ѵ(х) (рис. VIII.1,о), кото¬ 
рый возникает под влиянием полного момента от горизонталь¬ 
ной и вертикальной нагрузки 

М = М т + Л м. 

Таким образом, обычная линейная зависимость между на¬ 
грузкой и перемещением сменяется здесь нелинейной: момент 
АЛІ зависит от прогиба, а прогиб зависит от этого момента. 
В таком расчете принимается во внимание изменение геометри¬ 
ческой схемы сооружения в процессе загружения, поэтому его 
называют расчетом по деформированной схеме или, короче, де¬ 
формационным расчетом. Применительно к высоким зданиям 
расчет на устойчивость и по деформированной схеме подробно 
рассмотрен в [34], а также в [17, 18, 57 и др.]. За недостатком 
места здесь приведем лишь некоторые новые результаты. 



в ) 



Рис. VIII.1. Продольный изгиб несущей системы здания (к расчету по дефор¬ 
мированной схеме) 
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Усилия и перемещения в деформированной схеме для сим¬ 
метричных зданий при изгибной форме потери устойчивости 
могут быть определены как 


где Х иі — искомая функция (момент, прогиб и т. п.) в диафрагме 
—у или г); Х® иі —та же функция без учета деформированной схемы, т 
ределяемая для консольной модели по § 3 гл. III; 


Ч- 1 —0/0 кр ф ’ 
О = 7, 84 Й/Я 2 ; 


О — полная масса здания; В — суммарная жесткость диафрагм, параллель¬ 
ных оси У или оси 2, причем для зданий со сложной многосвязной несущей 
системой принимается В=іВ ЭК в по прогибу верха здания от равномерно рас¬ 
пределенной горизонтальной нагрузки; Вф=2с,/ф ( , где с — по формуле 


Можно решить обратную задачу — найти такое В (или 
Вжв), при котором запас устойчивости будет обеспечен и пол¬ 
ный прогиб в деформированной схеме не превысит предельно 
допустимого. Первое условие выполняется, если 

В >0,383 О Я*і) ф . (ѴІІІ.6) 

Для выполнения второго условия должно быть: 

В >^-[ МТ - Н) +-^у-)п». (VIII.7) 

где і= [ЯЩ — допустимый относительный прогиб, который при учете де¬ 
формированной схемы и податливости основания не должен превышать 
4 /в оо— Ѵбоо- Из двух значений (ѴІІІ.6), (ѴІІІ.7) следует выбрать большее. 


Крутильная форма потери устойчивости для расчета несу¬ 
щих систем с перекрытиями, жесткими в своей плоскости, может 
быть учтена по формулам следующего параграфа, в которых 
жесткость перекрытий устремляется к бесконечности. 


§ 2. ВЛИЯНИЕ ПОДАТЛИВОСТИ ПЕРЕКРЫТИЙ В СВОЕЙ ПЛОСКОСТИ 
НА ОБЩУЮ УСТОЙЧИВОСТЬ МНОГОЭТАЖНОГО ЗДАНИЯ 

В несущей системе многоэтажного здания более жесткие 
вертикальные конструкции оказывают поддержку менее жест¬ 
ким, однако степень этой поддержки зависит от податливости 
перекрытий. Эта задача решена для изгибного деформирования 
здания в работе [34]. 
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На основании этого решения могут быть рассчитаны по де¬ 
формированной схеме и другие несущие системы с податливыми 
перекрытиями, в том числе системы с элементами жесткости 
(ядрами, диафрагмами), расположенными иначе. Например, 
для здания (рис. ѴІІІ.2,а) критическая масса [35] будет равна: 

О кр = рв/Я 2 , (VIII.8) 

где В — изгибная жесткоств двух диафрагм; Н — полная высота здания; 
Р — параметр, определяемый по табл. VIII.1. в зависимости от а и п: 

а = 2 В в Н*/ВкР-, (VIII.9) 

п = 0,1664 + (0,734 т — 0,533) т\ (VIII. 10) 

В п — жесткость одного перекрытия в своей плоскости (опредляется по 
указаниям §1 гл. VII); Н — высота этажа; т=иЦ (см. рис. ѴІІІ.2, а). 


Таблица ѴІІІ.1 





Зяаче 

ние о при Э. равном 


я 

о 


2 

3 4 | 5 

6 7 8 

0,07 

0 

0,0505 

0,101 

0,152 0,203 0,254 

0,307 0,362 0,455 

0,08 

0 

0,0587 

0,120 

0,186 0,259 0,345 

0,463 0,686 1,05 

0,10 

0 

0,0751 

0,158 

0,254 0,370 0,527 

0,776 1,35 5,37 

0,12 

0 

0,0915 

0,196 

0,321 0,481 0,708 

1,09 1,98 8,66 

0,150 

0 

0,117 

0,254 

0,426 0,652 0,985 

1,57 2,96 13,38 

0,153 

0 

0,119 

0,260 

0,435 0,669 1.01 

1,61 3,06 13,9 

0,166 

0 

0,130 

0,286 

0,481 0,744 1,14 

1,82 3,49 16,04 

0,20 

0 

0', 152 

0,350 

0,595 0,931 1,44 

2,35 4,58 21,46 

0,25 

0 

0,199 

0,446 

0,765 0,21 1,90 

3,14 6,20 29,52 

0,30 

0 

0,240 

0,540 

0,936 1,49 2,36 

3,92 7,84 37,6 

0,35 

0 

0,281 

0,636 

1,11 1,77 2,81 

4,70 9,45 45,7 

0,367 

0 

0,296 

0,700 

1,17 1,87 2,97 

4,97 10,0 48,4 


Из (VIII.10) следует, что при т— 1, когда диафрагмы рас¬ 
положены в торцах здания, п= 0,367, а при т= 0, т. е. когда 
они сливаются в центре плана, /і=0,166. Для промежуточных 
значений т значения коэффициента п приведены ниже. 

I т 0 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 | 0,6 0,7 | 0,8 0,9 | 1,0 

| п I 0,166 I 0,120 I 0,0892 I 0,0726 0,0706 I 0,0834 I 0,111 I 0,153 I 0,210 I 0,281 I 0,367 


5 Зак. 99 
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Рис. ѴІІІ.З. Форма потери устойчивости 
модели пятиэтажного каркасного здания 
с торцовыми диафрагмами 

I — диафрагмы; 2 — колонны в центре длины 
здалия (по опытам М. Н. Швехмана) 


С увеличением жесткости пе¬ 
рекрытий параметр а возрастает 
так же, как и р. В окрестностях 
а—»-оо имеем р»8, т. е. критиче¬ 
ская масса приближенно совпада¬ 
ет с полученной выше (ѴІІІ.4) 
для здания с перекрытиями, жест¬ 
кими в своей плоскости. Если про¬ 
странственная диафрагма (ядро) 
располагается в центре здания 
(рис. ѴІІІ.2,6), возникает опас¬ 
ность потери устойчивости по кру¬ 
тильной форме. 

В таком случае [35] критическая масса здания 

°кр = Рк 5 к /Я 2 / 2 , (ѴІІІ.11) 

где 

В к =' Е/ а.+(~) 2 °^; (VIII. 12) 

— секториальная жесткость ядра; 01л — жесткость чистого круче¬ 
ния ядра; р и — параметр, определяемый по таблице в зависимости от а к . 

а к = В п Н*/В К Н I. (VIII.13) 


Ок | 0 | 0,628 

0,131 

0,205 

0,286 

0,374 

0,931 

1,37 

Рк | 0 | 1 

2 1 

3 1 

4 

і 5 

10 

12 


Продолжение 


а к 

2,26 

3,81 

5,92 

11,09 

17,81 

40,32 

- 

Рк ; 

15 

18 | 

20 

22 

23 

24 

25 


Деформированное состояние каркасных зданий с перекры¬ 
тиями, податливыми в своей плоскости, характеризуется зигза¬ 
гообразной формой искривления колонн (рис. ѴІІІ.З). При этом 
перекрытия смежных этажей перемещаются в своей плоскости 
в противоположных направлениях. 
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Для расчета по деформированной схеме критические массы 
здания, найденные по формулам (ѴІІІ.8) или (VIII.11), исполь¬ 
зуются в процедуре деформационного расчета, описанной фор¬ 
мулами (VIII.1), (ѴІІІ.2). 

Все сказанное в этой главе относится к расчету по дефор¬ 
мированной схеме несущей системы здания в целом или к обе¬ 
спечению общей ее устойчивости. Кроме того, надлежит по 
указаниям СНиП П-21-75 обеспечить местную устойчивость 
вертикальных элементов в пределах высоты этажа (или рас¬ 
стояния между связями). 


§ 3. ДЕФОРМАЦИОННЫЙ РАСЧЕТ КОЛОНН НИЖНЕГО ЭТАЖА 
НА ДЕЙСТВИЕ ТЕМПЕРАТУРЫ 

Колонны нижнего этажа каркасного здания получают прогиб 
(рис. ѴІІІ.4) под влиянием колебаний температуры перекрытий 
во время монтажа. На отклоненные от вертикали колонны дей¬ 
ствуют нагрузка всех вышерасположенных этажей Р и боковое 
давление от перекрытий ф. Изгибающий момент и прогиб в сече¬ 
нии х колонны с учетом деформированной схемы [39] равны: 

М(х)=Рѵ(х)+аіЕр(і~ -^)*, (VIII.14) 

’<«> -<’•-'■> тЬ^г-і)- (ѴШ - ,В > 

I — температурный перепад, X; 

к = УТЩ1\ Б — Е Р/Е 7; 



Рис. ѴІІІ.4. Схема перемещения колонн при изменении температуры пере¬ 
крытия 

а — общий вид; 1 — торцовые колонны; 2 — связи, диафрагмы или ядро-ствол; б — рас¬ 
четная схема крайней колонны 


5* Зак. 99 
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Е] — модуль деформаций и момент инерции поперечного сечения всех ко 
лонн торцового ряда; ЕР — модуль деформаций и площадь поперечного се¬ 
чения перекрытия; ѵ а —аіЕ; 

а — коэффициент линейного расширения для перекрытия; 

+ Р = 3(1 8 ѵ -,)/>*; 

~ѵ = к 3 а IЕ Р[Ъ Е1 ; -ѵ =Ыі = А У Р/ЕР. 


ГЛАВА IX. ОСОБЕННОСТИ КОНСТРУИРОВАНИЯ 
И РАСЧЕТА ЭЛЕМЕНТОВ НЕСУЩИХ СИСТЕМ 
МНОГОЭТАЖНЫХ ЗДАНИЙ 

§ 1. СТЕНЫ 

Навесные панели наружных стен сопрягаются между собой в 
стене здания через упругие прокладки, вследствие чего каждую 
панель можно рассчитывать самостоятельно. 

Навесные панели бывают многослойными и однослойными. 
Многослойные панели предпочтительны, так как позволя¬ 
ют почти полностью исключить влияние температуры на внут¬ 
ренние несущие конструкции здания. Для этого соединение 
слоев панели должно быть податливым, допускающим незави¬ 
симую температурную деформацию наружного слоя, а соедине¬ 
ние самой панели с несущими конструкциями здания не должно 
препятствовать температурным перемещениям панели относи¬ 
тельно этих конструкций. 

Панель, изображенная на рис. IX. 1, удовлетворяет постав¬ 
ленным условиям. Вертикальную нагрузку воспринимает внут¬ 
ренний слой. 

Влияние температуры приближенно можно оценить расчетом, 
приведенным для трех характерных случаев работы панели в 

[23] н 

Несущие панели внутренних стен выполняются из одно¬ 
слойных панелей, опирающихся друг на друга непосредственно 
или через перекрытия (рис. ІХ.2). Платформенное опирание 
(рис. ІХ.2, а) осуществимо, если перекрытия выполняются из 
сплошных панелей. Имеется опыт строительства панельных 
зданий с таким стыком высотой 25 этажей с узким шагом стен 
и высотой 16 этажей с широким шагом и нагрузкой до 1700 кН 
на 1 пог. м стены. При больших нагрузках или при пустотных 
перекрытиях применяется контактный (рис. ІХ.2, б,в) или сбор¬ 
но-монолитный (рис. ІХ.2, г) вариант стыка. В последнем случае 
крайние ребра многопустотных плит перекрытия образуют 
пальцы, опирающиеся на стеновые панели. Эти пальцы рассчи¬ 
тывают на собственную массу плиты и монтажную нагрузку. 
После замоноличивания стык работает на эксплуатационную на¬ 
грузку полным сечением. 
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Минимальное содержание вертикальной арматуры у каждой 
поверхности несущей панели составляет: в бетонных панелях 
0,2 см 2 на 1 пот. м горизонтального сечения панели, в железо¬ 
бетонных панелях 0,05% площади горизонтального сечения па¬ 
нели. Площадь горизонтальной арматуры (у каждой поверхно¬ 
сти) должна быть не менее 0,3 см 2 на 1 пог. м вертикального 
сечения бетонной или железобетонной панели. 
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На рис. ІХ.З показаны схемы армирования панелей. При 
большой площади расчетного армирования панелей лучше при¬ 
менять каркасы, причем их продольный шаг не должен пре¬ 
вышать 25 см. При большем шаге (50 см и более) сжатая зона 
внедентренно нагруженных панелей уменьшается на участках 
между широко расставленными каркасами, снижая несущую 
способность панелей [73]. 

Для компенсации обрываемой продольной арматуры приме¬ 
няют косвенное армирование опорных горизонтальных кромок 
сетками, расположенными в два-три ряда и заменяющими у 
этих кромок контурные каркасы (рис. ІХ.ЗД поз. 4 и узел Л). 
Расстояние между этими сетками должно быть не более Ѵз тол¬ 
щины панели и не более 7 см, шаг поперечных стержней 
должен быть максимум 7,5 см, диаметр всех стержней опреде¬ 
ляется расчетом, как показано далее, но должен быть не менее 
8 мм и не более 14 мм [45]. 

Расчет несущих панелей стен на косое внецентренное сжа¬ 
тие. Результаты экспериментов. Ввиду возможной неточности в 
установке стеновых панелей (а также начальной кривизны, не¬ 
однородности по сечению и т. п.) СНиП И-21-75 рекомендуют 
учитывать в расчете случайный эксцентрицитет из плоскости 
стены е 0 = 1 см. 

В реальных условиях несущие панели внутренних стен всег¬ 
да подвергаются косому внецентренному сжатию, так как мо¬ 
мент от участия в общей работе несущей системы здания дей¬ 
ствует в плоскости панели (М у на рис. ІХ.4), а момент от не¬ 
равномерной загрузки примыкающих перекрытий и от неточно¬ 
сти монтажа действует из плоскости панели ( М г на рис. ІХ.4). 

Во избежание образования сквозных трещин желательно 
проектировать панели диафрагм так, чтобы эксцентрицитеты 
в обоих направлениях были малыми. Как показывает опыт 
проектирования, в большинстве случаев оба эксцентрицитета 
оказываются малыми без каких-либо специальных мер. 

Для выяснения напряженного состояния кососжимаемых па¬ 
нелей на кафедре железобетонных конструкций МИСИ [15] под 
руководством автора было испытано 12 панелей при различных 
эксцентрицитетах и процентах симметричного армирования 
(табл. IX. 1 и рис. ІХ.5). 

Испытания выявили особенности деформирования кососжи¬ 
маемых панелей: коноидальную форму изгиба, появление пер¬ 
вых трещин около менее выгнутой кромки панели; трапецеи¬ 
дальную форму сжатой зоны сечения (рис. ІХ.5, в), причем она 
шире у того торца панели, где прогиб больше; линейное рас¬ 
пределение прогиба по длине панели и, что самое главное, 
снижение несущей способности по сравнению со сжатием с од¬ 
ним поперечным эксцентрицитетом в среднем на 55%,'а в от¬ 
дельных случаях более чем вдвое. 

Испытания подтвердили, что расчет панелей на косое вне- 
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а —установка панели в прессе ИПС-1000; б — конструкция панели ( 3, см. табл. IX.1); 
в — деформирование панели перед разрушением, заштрихована сжатая зона; Іо. і[ 
прогибы у торцов панели 


Таблица ІХ.1 


1 

* 

!в 

Іі' 

I 8 ! 

3 

1 

!-і 

Начальные эк- 
цеятрицитеты, 

Разрушающая 
нагрузка, МН 

лг оп — м теор 

У 

'« 

м оп 

N 

(ІХ Т 7) Р 

лг оп • % 

1 

14 

17,5 

3,68 

237,9 

50 

2,3 

3,0 

3,5 

—16,6 

2 

14,3 

18,4 

3,74 

241 

50 

0 

4,8 

5,09 

—6 

3 

14 

18,3 

3,8 

239,8 

50 

4,7 

2,34 



4 

14,8 

22,2 

10,35 

240 

50 

2,3 

5,04 

4,78 

+5,2 

5 

14,1 

22,3 

10,2 

243,6 

50 

0 

6,90 

6,25 

+9,4 

6 

14,5 

21,3 

10,2 

238 

50 

4,7 

4,43 



7 

14 

17 

3,86 

241,2 

25 

2,3 

3,52 

3,74 

-6,3 

8 

14,2 

18,3 

3,55 

238,7 

25 

0 

5,4 

5,73 

—6,1 

9 

14,1 

23,2 

3,79 

240,2 

25 

4,7 

3 



10 

14 

18,9 

10,3 

237,5 

25 

2,3 

4,95 

4,1 

+17,1 

11 

14 

19,7 

10,55 

243 

25 

0 

6,20 

6,45 

-4 

12 

14,2 

17,7 

10,2 

236,1 

25 

4,7 

3,46 




центренное сжатие по 2-му случаю в обоих направлениях и с 
симметричным армированием может выполняться предлагаемым 
ниже способом. 
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Рис. ІХ.6. Экспериментальные эпюры деформаций 
(ХЮ- 5 ) 

а — полные деформации; б — бимоментные деформации 


панели № 12 (табл. IX. 1) 


Если, как это было в описанном эксперименте, косое вне- 
центренное сжатие создается силой М, приложенной с двумя на¬ 
чальными эксцентрицитетами (см. рис. ІХ.М), то действие 
этой силы эквивалентно совместному действию центрально 
приложенной силы ІѴ Ц , моментов М у =Л^е у , М г =Ме г и бимомен¬ 
та Т=№е у е г . Если же непосредственно заданы центральная 
сила и моменты М у и М 2 , то бимомент отсутствует, но эта 
группа усилий не может быть заменена одной силой (см. рис. 
ІХ.4,/4). Поэтому не удается рассчитать внецентренно-сжатую 
панель, непосредственно по указаниям п. 3.28 СНиП Н-21-75. 

Бимомент, возникающий при первом способе комплектова¬ 
ния внешней нагрузки, создает пропеллерную депланацию сече¬ 
ния панели и соответствующие нормальные напряжения о,», 

удовлетворяющие условию 1 о а йР= 0. 

р 

На рис. ІХ.6, а показана для примера эпюра деформации па¬ 
нели № 12 (см. табл. ІХ.1). Выделяя из нее эпюры, относящие¬ 
ся к действию Ы д , М у и М г , получим остаточную эпюру 
(рис. ІХ.6, б), характер которой убедительно говорит о том, что 
она создана именно бимоментом. По условиям равновесия 
бимомент равен: 


Т = N 


1.Ы 0,50 

и- 


( у , г) угйусіг. 


(ІХ.1) 


Так как на главных осях =0, то в остальной части сече- 


*) = —ур 5 - У г. 

Подставляя (ІХ.2) в (ІХ.1) и интегрируя, получим: 
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Исключая влияние модуля Е из формулы (ІХ.4), найдем: 


Для панели № 12 из опыта получено в ц =31-10 -5 , следова¬ 
тельно, по (ІХ.5) при фактических эксцентрицитетах перед раз¬ 
решением е у = 25см и е 2 =3,4 см ем шах=22,2-10 -5 , что почти 
точно совпадает с опытными значениями бимоментных дефор¬ 
маций (рис. ІХ.6,б). 

Полные наибольшие напряжения в ближайшем к силе !/Ѵ уг¬ 
лу сечения панели составят: 

N / 6 е г бе 36 е 2 е у \ ІѴ Ц 

^шах=Т1 1 +— +-Г- + — < ІХ6 ) 

Приняв во внимание, что при действии только силы # 2 в мо- 
Ы г 6 е г іѴ ц 

мент разрушения было бы у (1+-^~ )= у , а при действии 
1Г ІѴ у 6е„ 

только Л/ и — соответственно у (1+ ~~у) == ~р и, следователь- 

6«, , 6і, , 

но, —у = ——1, а —у= у —1, найдем, подставляя последние _ 
выражения в (ІХ.6) : 


где ІѴ Ц — расчетная наибольшая продольная шла, которая может быть 
воспринята сечением при условном центральном сжатии без учета продольно¬ 
го изгиба; — расчетная наибольшая сила, которая может быть восприня¬ 
та оечением при заданном эксцентрицитете е г , Nу — то же, при заданном 
эксцентрицитете е ѵ (см. рис. ІХ.4). 


При этом для бетонных панелей N,^=#„281, а Nу и N 2 — по 
СНиП П-21-75, пп. 3,2—3,6. 



Рис. ІХ.7. К выводу формул (ІХ.8) — 
(ІХ.11) 


В железобетонных пане¬ 
лях арматура располагается 
около граней, параллельных 
продольной оси сечения 
(рис. ІХ.7). Поэтому при 
вычислении надо пользо¬ 
ваться пп. 3.19—3.25, а при 
вычислении Nу — п. 3.28 
СНиП П-21-75. Для упроще¬ 
ния определения Ы ѵ можно в 
предварительных расчетах 
принять (как это было сде¬ 
лано для оценки результа¬ 
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тов эксперимента), что вся арматура, находящаяся в условной 
сжатой зоне с (см. рис. ІХ.7), работает с предельным сопротив¬ 
лением /?ас (<г т ), а на остальной части сечения <т а с=0. Длина зо¬ 
ны с такова, что ее центр совпадает с линией действия внешней 
сжимающей силы. Тогда применительно к действовавшему во 
время обработки эксперимента СНиП П-В.1-62 

0 , 56/2 + а {Р (/ — 2а) + / а (Р-.Ае 2 оу )\ 

"у =- 5 - 0,5/ -|-е 0 у -— • ( ІХ '8) 

Предельные силы /Ѵ 2 при малых эксцентрицитетах и /Ѵ„ 
принимались равными: 

0,5/ 6ц/?°р + а т (Я а + // )(6о-а') 

"«■- 0,5 6~ — а + ц -; (ІХ-9) 

/Ѵ ц = ^6/ + 20 т (Р а +// а ). (ІХ.10) 


В формулах (ІХ.9), (ІХ.10) / а — площадь сечения верти¬ 
кальной арматуры на единицу длины панели с каждой ее сто¬ 
роны; остальные обозначения — по рис. ІХ.7. 

Расчет по этим формулам удовлетворительно подтверждает¬ 
ся результатами описанного эксперимента (табл. ІХ.1). 

При расчете опорных сечений панели не вводятся в расчет 
продольная арматура и коэффициент г). 

Согласно [45], прочность опорного сечения стеновой панели 
при центральном сжатии составит: 

Л'оп. ц = /?оп ^оп т ш т опі (IX.11) 


*оп - /? П р.б+^ С к *а< 1.3Л пр . б> ( ІХ12 > 


где Япр.б — призменная прочность бетонной панели; к — коэффициент 
эффективности косвенного армирования по формуле (ІХ.46); —объемный 

коэффициент косвенного армирования по формуле (ІХ.48); Я а — расчетное со¬ 
противление стержней сетки растяжению; Рои — площадь опорной зоны стыка, 
через которую передается сжимающее усилие, обычно Р 0П = Ы\ т ш — коэффи¬ 
циент, учитывающий прочность горизонтального растворного шса; 




0,08 

0,2 + Я Ш /Я СІ 


<0,9; 


Яш — марка (кубиковая прочность) раствора в шве; Яст — марка бетона 
стеновой панели; т оп — коэффициент, .учитывающий особенности конструк¬ 
ции стыка (см. рис. ІХ.2), определяется по указаниям [45], в частности: для 
контактного стыка т оп =1; для платформенного 



Ям — марка раствора (бетона) замоноличивания; Япер — марка бетона пане¬ 
лей перекрытия; Р в л — суммарная площадь участков перекрытий в стыке. 

При косом внецентренном сжатии прочность опорных зон 
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панелей следует проверить по формуле (ІХ.7), в которой при 
Л г оп.ц по (IX. 11) N г и А !у заменяются на: 


^оп.г = Л и.ц( 1 - 2е о г/ 6 ); 1 
Ко П .у = Н оп .и.(1-2е оу ІІ). ) 


(IX. 13) 


Перемычки и вертикальные стыки в панельных несущих сте¬ 
нах. Надпроемные перемычки воспринимают вертикальную 
нагрузку от перекрытий, участвуют как связи сдвига в общей 
работе несущей системы здания и воспринимают вместе со всей 
стеной сжатие от вертикальных нагрузок. 

Как видно из рис. ІХ.8, сжатие простенков вызывает в пере¬ 
мычке бочкообразную деформацию и даже трещины, умень¬ 
шающиеся от углов к середине. В углах перемычки имеют 
место также наибольшие усилия от изгиба под тяжестью пере¬ 
крытия и от перекоса в результате деформации всей несущей 
системы в целом. 

Перемычки рассчитываются на возможные невыгоднейшие 
сочетания этих усилий как балки, защемленные на опорах. По 
абсолютно наибольшему моменту подбирается симметричная 
продольная арматура Р а =Р а , по поперечной силе — попереч¬ 
ная арматура. 

Для сокращения трудоемкости монтажа перемычки выпол¬ 
няются в виде консолей основной панели (как показано на 
рис. ІХ.9 [45]). 

Вертикальные стыки панелей несущих стен должны обладать 
минимальной податливостью и достаточной звукоизоляцией, 
поэтому их выполняют с помощью сварных и шпоночных соеди¬ 
нений (рис. ІХ.10), рассчитываемых по СНиП П-21-75 на усилия 
сдвига, найденные по указаниям глав III, IV и § 5 настоящей 
главы. 


§ 2. ПРЕДВАРИТЕЛЬНОЕ НАПРЯЖЕНИЕ ВЕРТИКАЛЬНЫХ ДИАФРАГМ 

В тех столбах вертикальных диафрагм, в которых сжатие не¬ 
велико, могут возникать краевые растягивающие напряжения. 
Опасность возникновения трещин на растянутой стороне диаф¬ 
рагмы может быть устранена предварительным напряжением 
(рис. IX. 11). В то же время напряжения на сжатой кромке 
диафрагмы под действием расчетных внешних нагрузок и об¬ 
жатия напрягаемой арматурой не должны превышать предель¬ 
ного сопротивления бетона сжатию кпр- 

Так как напряжения сжатия невелики, то количество нена¬ 
прягаемой арматуры будет минимальным. Для упрощения вы¬ 
кладок влияние этой арматуры в дальнейшем учитывать не 
будем, полагая приведенную площадь сечения панели равной: 

Р п = Г б +2пР и , (IX.14) 

где Рп — площадь напрягаемой арматуры у каждой кромки панели. 
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Рис. ІХ.11. Предвари¬ 
тельно-напряженная ди¬ 
афрагма 

а — общий вид с эпюрой 
моментов (Я і — зона пред¬ 
варительного напряжения); 
б — деталь предварительно- 
напряженной зоны; в — ва¬ 
рианты установки напрягае¬ 
мой арматуры в каналы у 
торцов панелей 


Из условия прочности у сжатой кромки должно быть: 

+ ст в + °б < Я пр , (IX. 15) 

из условия трещиностойкости — в горизонтальном шве у рас¬ 
тянутой кромки сборной диафрагмы 

°я- а в+«б>°- (ІХ.16) 

В формулах (ІХ.15) и (ІХ.16) 
аы =МІР а ; а дг =ЛІ»/Р П ; а 6 =2ЛГ 02 /^ п . 

Подставляя эти значения в (ІХ.15) и (ІХ.16) и умножая на 
Р п , получим: 

2N 02 ^N лр ~N—о в Р п ■, (IX.17) 

2ЛІ 02 >Яв ^п —> (IX. 18) 

где ЛІ 0 2=СТоаІ г в — усилие в напрягаемой арматуре у каждой кромки па¬ 
нели после проявления всех потерь; ІѴ пр =./?пр.Рп — предельное усилие сжа¬ 
тия, которое может воспринять сечение диафрагмы; N — нормальная сила в 
столбе от внешних нагрузок; Ов=Л! в /№ п и а в — напряжение на 

кромках столба диафрагмы от действия момента, созданного ветровой на¬ 
грузкой; ѴР а — момент сопротивления приведенного сечения. 

Согласно [23], порядок расчета предварительно-напряжен¬ 
ного столба диафрагмы сводится к следующему. Проверяют 

К <Г ■ /ѵ " 

°в = > Р п — а м- (IX. 19) 
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Если ав^сглг, то растяжение не возникает и нет надобно¬ 
сти делать диафрагму предварительно-напряженной. Если о" > 
>с]ѵ, то надо проверить 




К П р + °"(1-*і> 


где к и к х — коэффициенты перегрузки согласно СНиП П.6-74 для ветро¬ 
вой к вертикальной нагрузок. 


Если о” превышает это значение, то при данных размерах 
панели и площади сечения напрягаемой арматуры обеспечить 
трещиностойкость не удается. Следует увеличить сечение на¬ 
пряженной арматуры или повысить марку бетона и т. п. 

Найдя по формуле (IX. 18) N 02 ,, можно задавшись потерями, 
найти Р а и подобрать напрягаемую арматуру (см. гл. X, при¬ 
мер 9). 

Арматура предварительно-напряженных диафрагм должна 
быть надежно заанкерена в фундаменте (см. рис. IX. 1 Г). Выше 
зоны Н и в которой по расчету требуется предварительное 
напряжение, панели соединяются сваркой выпусков ненапрягае¬ 
мой вертикальной контурной арматуры (см. рис. ІХ.З и ІХ.9). 


§ 3. ПЕРЕКРЫТИЯ 

Общие сведения. Согласно [45], перекрытия разделяются на 
акустически однородные и акустически неоднородные. К пер¬ 
вым относятся монолитные перекрытия и перекрытия из сплош¬ 
ных панелей или многопустотных настилов. 

Акустически неоднородные перекрытия выполняются в виде 
комплексной конструкции (рис. IX. 12). При пролетах более 
5,1 м несущую часть перекрытий рекомендуется выполнять с 
предварительным напряжением. 

Сборные панели перекрытий (настилы) объединяются над 
опорами связями в единый диск, работающий как горизонталь¬ 
ная диафрагма жесткости. Связями служат замоноличиваемые 
бетонные шпонки со сваркой выпусков (см. рис. ІХ.12). 

На изгиб от вертикальной нагрузки (если специальными ме¬ 
рами не гарантировано защемление или неразрезность) пере¬ 
крытие рассчитывается как свободно опертое, в том числе и при 
платформенном опирании. Последнее объясняется тем, что 
возможны случайные эксцентрицитеты в соседних стенах, на¬ 
правленные навстречу друг другу и, следовательно, создаю¬ 
щие положительный момент в пролете перекрытия. В зависи¬ 
мости от конструктивного решения перекрытие может опираться 
по двум, трем и четырем сторонам и соответственно должно 
быть рассчитано. 

Изгиб сборного перекрытия вертикальными нагрузками. 

В сборном перекрытии (рис. IX. 13) панели сопрягаются между 
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собой замоноличенным швом, который обеспечивает их сов¬ 
местную работу при различных нагрузках на отдельных пане¬ 
лях или в разных условиях их опирания. 

Будем считать, как это следует из экспериментов, что про¬ 
дольные швы работают как цилиндрические шарниры, переда¬ 
ющие с панели на панель только поперечную силу 
(рис. ІХ.ІЗ.а). Силы взаимодействия смежных панелей рщ Х ) 
распределены по неизвестному пока закону вдоль линий сопря¬ 
жения панелей. Кривизна линий сопряжения для смежных 
панелей, очевидно, должна быть одинакова. Суммируя кривиз¬ 
ны изгиба и кручения, получим [29]: 



Первые члены в обеих частях этого равенства представляют 
собой известные выражения кривизны изгиба. Объясним про¬ 
исхождение вторых членов, учитывающих кручение. Из 
рис. IX. 13,6 видно, что прогиб кромки под влиянием кручения 
равен: 


5/(х)=А ѵ ( *). (IX.22) 

Так как согласно известной дифференциальной зависимости 
кривизна 1/р=±6"(х), то, дважды дифференцируя (IX.22) и 
зам'еняя в результате 

М кр Рі і — Рі 2 ь 

у = ~077 = оТ й 2“ ’ 

получаем вторые члены уравнения (ІХ.21). 

Дважды дифференцируя (ІХ.21), придем к системе диффе¬ 
ренциальных уравнений для любым образом опертого и загру¬ 
женного перекрытия, составленного из настилов любого попе¬ 
речного сечения, для которых известны изгибная и крутильная 
жесткости: 

Рі —і + 2 Рі + і Рі—і — (*?_ і + *$) Рі + Щ Рі-\. і = 

= А ?Яі . (IX.23) 


где индекс усилия р совпадает с индексом панели, расположен¬ 
ной справа от рассматриваемого шва (рис. IX. 13,в). 




ОІ ЛІ - 4 
Е 1іі?і 


~^тг 


(IX.24) 


Уравнения (ІХ.23) записываются для всех швов между па¬ 
нелями (с учетом, при необходимости, симметрии системы). 
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=2,4 


Для шва между первой панелью и продольной стеной в случае 
опирания панели на стену кривизна, очевидно, равна нулю, и 
поэтому первое уравнение системы имеет вид: 

*і (Яі + рі— Ра)~ р[ — РІ = 0. (IX.25) 

При опирании крайней панели на податливую перемычку, ранд- 
балку и т. п. первое уравнение становится таким: 

2 Рі + р" 2 — (*о + + *і Ра = — *о Чо + <7і, (IX.26) 

где к о определяется по (ІХ.24) для поперечного оечения опорной пере¬ 
мычки или балки; ^о — погонная внешняя нагрузка, действующая непосред¬ 
ственно на эту балку. 

Для перекрытия, составленного из одинаковых панелей, 
кі~\—кі=к и решение упрощается. Например, для схемы 
{рис. ІХ.14,а) получим систему уравнений: 

Л+4-ін*-Р.)-ег. ) (1Х27) 

Рі + 2 р 2 + к г (рх — 2 рз) = 0, ] 
решение которой дано в примерах 12 и 13 в гл. X. 

Для перекрытия (рис. ІХ.14,6) на свободном крае рі = 0 и 
система уравнений принимает вид: 


2 Рг + Рз — 2 р 2 + А 2 рз = 0; 
р" 2 + 2 Рз — Рз + А 2 Ра — 2 к* Рз — к 2 р а = А 2 р. 


(IX.28) 


На рис. IX. 14 представлены эпюры усилий в швах для пе¬ 
рекрытия по схеме «а» (соответствующие расчеты приведены 
в гл. X). Анализ этих результатов показывает, что при увели- 
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чении пролета возрастают усилия в швах и опорное давление 
на стену, параллельную настилам; это опорное давление весь¬ 
ма значительно и должно учитываться при расчете стен. Пане¬ 
ли перекрытий помимо изгиба подвергаются скручиванию, что 
следует учитывать при их армировании. В частности, если 
крайняя панель опирается на параллельную ей стену, то, со¬ 
гласно формуле (ІХ.22), определяется полная кривизна не 
опертой на стенку кромки, причем используются уже известные 
усилия р і и р 2 для сечения х=а/2 


1 Мі Рі-Рі ( Ь х \2 
Р Е ^ 1 \ 2 Г 


(IX.29) 


/*е М] — изгибающий момент в середине пролета (х=а/\ 2), определяе¬ 
мый в предположении, что силы распределены по параболе: 


Усилия Рі подставляются в эти формулы со своими знака¬ 
ми. Зная кривизну (ІХ.29), можно найти эквивалентный изги¬ 
бающий момент на единицу ширины панели 
1 Е/ 1 

Л*экв = -~г- (ІХ.ЗІ) 

Р Ь х 


и по нему подобрать сечение продольной арматуры в полосе 
панели шириной 0,356, примыкающей к свободному краю. 
Среднюю полосу шириной 0,36 надо армировать на изгибаю¬ 
щий момент только от нагрузки а в полосе, примыкающей к 
стене, нижняя продольная арматура ставится конструктивно. 
На кручение плита армируется по общим правилам такого ар¬ 
мирования. 

Предложенный метод расчета дает решение в замкнутой 
форме, что делает обозримой всю искомую функцию рі(х). 
Эпюры этой функции имеют довольно стабильную форму и мо¬ 
гут быть приближенно аппроксимированы какой-либо кривой. 
Положим, как было принято для определения кривизны 
(ІХ.ЗІ), что усилия рі распределены вдоль шва по закону пара¬ 
болы. В таком случае изгибающий момент в середине пролета 
определяется выражением (ІХ.ЗО). Подставляя это значение М 
в (ІХ.21), придем к алгебраической системе уравнений 

Рі— і (“і — 1) — 2 рі («і + 1) + Рі +і («і — 1) = и (Чі — Чі—\)г (IX.32) 

где рі — интенсивность усилия взаимодействия в швах- между панелями 
посередине их пролета; 
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Как видно из табл. ІХ.2, результаты приближенного расчета 
по (ІХ.32) удовлетворительно согласуются с точными. 

Таблица ІХ.2 


Схема 

Метод расчета, 
номер Форму¬ 
лы 

Усилие в швах при х—а\ 2 (в долях д) 1 

Рі 

Р» 

р. 

Р, 

* 

IX. 14,а 

а=6 м 

по (ІХ.23) 
по (ІХ.32) 

1,48 

1,22 

0,63 

0,38 


~ 

- 

а=2,4 м 

по (ІХ.23) 
по (ІХ.32) 

0,515 

0,502 

—0,05 

—0,045 

~ 



IX.14,6 

по (ІХ.23) 
по $Х.32) 

- 

0,195 

0,183 

0,185 

0,391 

0,399 

0,441 

- 

- 

IX. 14,в 

по ТП 
по (ІХ.32) 

- 

0,032 

0,081 

0,205 

0,192 

0,376 

0,377 

0,671 

0,709 


Перекрытия как связи сдвига между столбами диафрагм. 

В гл. VII и в § 1 гл. V предложены методы определения усилий, 
возникающих в перекрытиях как в элементах несущей системы 
здания. Эти усилия требуют соответствующего армирования пе¬ 
рекрытий. Рассмотрим, например, работу перекрытия как связи 
сдвига между столбами диафрагм (см. § 1 гл. V). 

Дополнительную (сверх необходимой для восприятия вер¬ 
тикальной нагрузки на перекрытие) площадь сечения арматуры 
следует подбирать исходя из момента 

=<?„ 0,5/, (ІХ.34) 


м п = 


где (?п — перерезывающая сила в 



Рис. ІХ.15. Примерная схема допол¬ 
нительного армирования перекрытия 
в зонах концентрации моментов 
о-на« п ; 6 - на М 


перекрытии — связи сдвига; определя¬ 
ется из расчета несущей системы зда¬ 
ния (гл. III—IV) при значении па¬ 
раметра з по указаниям § 1 гл. V. 

Найденная таким образом 
арматура располагается по на¬ 
правлению у (рис. ІХ.15, а). В 
направлении х, т. е. перпенди¬ 
кулярно плоскости диафрагм, 
дополнительная арматура мо¬ 
жет быть подобрана прибли¬ 
женно (с запасом) на момент 
М*=0,5.М П и расположена 
равномерно на участках шири¬ 
ной 1]2 с центром у торцовых 
кромок столбов диафрагм (см. 
рис. IX. 15,6). 
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Так как арматура оказывается двойной и симметричной, то 
ее площадь 

Р л = Р' а = М/[Р а (йо-а')], (IX.35) 

где М — соответствующий момент (М п или М х ); Ра — расчетное сопро¬ 
тивление арматуры; Л 0 — полезная высота сечения плиты; о'— расстояние от 
центра сжатой арматуры до наиболее сжатой кромки бетонного сечения. 

Армировать следует сталью низких классов с тем, чтобы 
уменьшить деформации и трещинообразование. При невозмож¬ 
ности исключить образование трещин расчет диафрагм следует 
вести исходя из сниженной жесткости плит-связей, как указано 
в § 2 гл. V. 

Перекрытия как горизонтальные диафрагмы. Усилия М а ($ 
возникают в плоскости перекрытий под действием горизонталь¬ 
ной и вертикальной нагрузки на здание. Определение этих уси¬ 
лий рассмотрено в главах VII и VIII. При расчете по деформи¬ 
рованной схеме наиболее велик момент в плоскости перекрытия 
над первым этажом. 

Несущая способность перекрытия при работе в своей плос¬ 
кости проверяется двояко: по моменту исходя из сопротивления 
связей между панелями растяжению-сжатию и по поперечной 
силе исходя из сопротивления швов сдвигу. 

Диски перекрытий обычно имеют соотношение длины к ши¬ 
рине, характерное для балок-стенок, поэтому нормальные на¬ 
пряжения концентрируются вблизи кромок поперечного сечения 
диска. При расположении панелей перекрытия вдоль здания 
следует соблюдать условие 

М вн <У К п 2 - (ІХ.36) 

где М ві — наибольший суммарный изгибающий момент в сечении диска 
перекрытия от действия ветра на данное перекрытие, от силы взаимодейст¬ 
вия между диафрагмами (§ 1 гл. VII), от обрыва отдельных диафрагм 
(§ 2 гл. VI) и от усилий, выявленных расчетом по деформированной схеме 
(гл. VIII); Ѵ кп — усилие сжатия-растяжения в крайней панели (или распорке 
унифицированного каркаса); 

Укп^св.К*; (IX.37) 

г — расстояние между осями крайних панелей поперек здания; ^св- 
площадь сечения стальных связей, соединяющих крайние панели (распорки); 
Ка — сопротивление стали данного класса. 

Важно обеспечить непрерывность передачи усилия с наклад¬ 
ной детали на закладную, с закладной на арматуру панели и с 
арматуры на закладную деталь на противоположном торце 
панели. Эта цепь должна быть непрерывна и равнопрочна по 
связям, арматуре и сварным швам. Если вдоль здания распола¬ 
гаются не панели, а ригели, то усилия Ѵкп должны быть вос¬ 
приняты ими. 

Расчет на поперечную силу следует выполнять по попереч¬ 
ным и продольным швам так, чтобы сдвигающее усилие вос- 
принималось' сопротивлением шпоночно-анкерных связей между 
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панелями. Если рассматриваемый шов пересекают ригели, то в 
сопротивление сдвигу шва можно включить сопротивление сжа¬ 
той зоны ригелей, приближенно равное на одно сечение ригеля: 

Г = 0,36Л о 2Д р . (ІХ.38> 

§ 4. КОНСТРУКЦИИ, ПОДДЕРЖИВАЮЩИЕ СТЕНЫ 

К этой группе конструкций отнесем нижние каркасные эта¬ 
жи зданий комбинированной системы (§ 2 гл. VI), т. е. так на¬ 
зываемые «столы» и «ножки», а также цокольные панели 
и ранд-балки, нагруженные панельными стенами. 

Расчет подобных конструкций рассмотрен в работе [43], 
поэтому здесь мы ограничимся только теми сторонами этой за¬ 
дачи, которые специфичны для современных высоких зданий. 

Характерной особенностью нагрузки ригелей (балок), под¬ 
держивающих панельные стены, является то, что эта нагрузка 
вследствие жесткости панельных стен концентрируется вблизи 
опор (рис. ІХ.16,а,б). Типичным примером может служить на¬ 
стил перекрытия, на который поставлена стеновая панель такой 
же длины. Настил прогибается, и жесткая стена передает дав¬ 
ление на него только около опор, а сама работает как балка- 
стенка с пролетом, почти равным пролету настила. 

Средняя колонна, показанная пунктиром на рис. ІХ.16,в, не 
обязательна, если ригель способен воспринимать растяжение. 
В таком случае в нижних стеновых панелях образуется арка, 
замыкающаяся перемычками и перекрытиями, и эта система 
при соответствующем исполнении может нести нагрузку от вы- 
шерасположенных этажей здания. Такая система не жизнеспо¬ 
собна, если горизонтальные швы в панельных столбах не вос¬ 
принимают сдвиг (рис. ІХ.16,г), если сами панели не обладают 
достаточной сдвиговой жесткостью (рис. IX. 16,(3) и если гори¬ 
зонтальные связи между столбами очень деформативны 
(рис. ІХ.16,е). 

Рассматривая в элементарной постановке условия равнове¬ 
сия надригельной панели (рис. IX.16,ас), получим: 3 ?а =, Ѵ, Н= 
= NЬ|ЗН, К в = 0, что подтверждает необязательность средней 
колонны. 

Если глухая диафрагма шириной, равной ширине корпуса, 
опирается на три колонны, ее можно рассматривать как жест¬ 
кий штамп, и потому распределение всей вертикальной нагруз¬ 
ки между колоннами должно быть пропорциональным их 
осевым жесткостям ЕРі. Ригель можно считать защемленным на 
всех трех опорах. Условие отсутствия отрыва ригеля от стенки 

/< 4,73 / 4 В/с б, (IX.39) 

где В=0,85 Е] — изгибная жесткость преднапряжешюго ригеля (жест¬ 
кость ненапряженного ригеля следует уменьшить в 4 раза {24]); с —коэф¬ 
фициент постели для бетона (3—б кН/см 3 ); б — толщина стенки диафрагмы. 




Рис. IX. 16. Схемы передачи нагрузки от панельных стен на поддерживающие 
ригели 

а, б — беспроемные стены; в — е — стены с проемами; ж — расчетная схема распорной 
системы по схеме в 



Рис. IX. 17. Диафрагма с проемами, опирающаяся на монолитный стол 
(МНИИТЭП) 

а — общий вид; б, в — эпюры осевых усилий в межстолбовых связях; г — опорный ри- 


Если пролет равен предельному по формуле (ІХ.39), то 
эпюра давления на ригель от всей нагрузки может быть приб¬ 
лиженно представлена в каждом пролете двумя соприкасающи- 
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мися треугольниками (рис. IX. 17,г) с интенсивностью давления 
над колоннами 

Р = МЦ, 

где N — полная вертикальная нагрузка от всей стены. 

Конструкция, поддерживающая 16-этажное панельное зда¬ 
ние (рис. IX. 17), разработана в МНИИТЭПе при консультации 
автора. Здесь использована идея отказа от средней колонны 
(см. рис. IX. 16,в). Поперечник рассчитан тремя способами: с 
учетом только изгибной податливости столбов и ригеля (сдви¬ 
говая жесткость столбов и осевые жесткости перемычек приня¬ 
ты бесконечными); с учетом также сдвиговой податливости 
столбов (см. рис. ІХ.16,д), с учетом, кроме того, осевой подат¬ 
ливости перемычек (см. рис. ІХ.16,е). 

Во всех трех вариантах расчета столбы, ригель и межстол¬ 
бовые (шарнирные) связи-перемычки считались работающими 
совместно. Оказалось, что при вертикальной симметричной на¬ 
грузке взаимодействие столбов через связи-перемычки ограни¬ 
чивается нижними четырьмя этажами панельного здания, а знак 
и величина усилий в перемычках зависят от способа расчета и 
от жесткости ригеля. На рис. ІХ.17,б и в графики усилий в пе¬ 
ремычках показаны сплошными линиями по первому способу 
расчета, штриховыми — по второму и штрихпунктирными — по 
третьему; эпюры принятого распределения давления на ригель 
изображены под соответствующими графиками. Как видно из 
графиков, ригель растянут во всех случаях, но усилия в пере¬ 
мычках в первом способе расчета чередуются по знаку от этажа 
к этажу, тогда как в уточненных расчетах (способ второй и 
третий) все перемычки сжаты; усилия в перемычках и ригеле 
очень значительно (иногда в несколько раз) уменьшаются с 
уточнением расчетных предпосылок. Усилия растяжения в ри¬ 
геле и сжатия в перемычках зависят от характера эпюры дав¬ 
ления столбов на ригель, а следовательно, от его жесткости. 

В данном проекте жесткость ригеля определяется высотой 
технического этажа, а также напряжениями сжатия и среза в 
зонах опирания ригеля на колонны. Условие отсутствия отрыва 
ригеля от диафрагмы для однопролетного ригеля 

/<я/ТІ/са (IX.40) 

[где обозначения по (ІХ.39)] удовлетворяется для принятых в 
проекте размеров ригеля (см. рис. ІХ.17,г), вследствие чего 
эпюра нагрузки на ригель имеет вид, показанный на 
рнс. ІХ.17,в. При такой эпюре усилия растяжения в ригеле и 
сжатия в первой снизу перемычке оказываются минимальными 
(1040 и 652 кН). Увеличение сопротивления ригеля действию 
поперечной силы достигается с помощью утолщения сечения от 
середины пролета к опорам (рис. ІХ.17,г). 

Наибольшее значение контактных напряжений не должно 




Рис. IX. 18. Пример использования панельных стен в качестве балок-стенок, 
поддерживающих верхние этажи [5] 

а — общий вид и схема испытательных нагрузок; б — образование трещин после испы¬ 
тания; в —схема армирования 


превышать Я пр для стеновой панели с учетом возможного его 
увеличения за счет косвенного армирования (§ 1 гл. IX). 

Длину проекции наклонного сечения с для расчета ригеля 
на поперечную силу найдем (с учетом эпюры контактного дав¬ 
ления р) из уравнения 

с 8 -( 1 + -^)ус* + 2 ІЛ§Я р . (IX.41) 

Найдя значение с, рассчитаем поперечные стержни, поль¬ 
зуясь формулами (72) и (73) СНиП ІІ-2І-75. 

В зоне опирания на колонну ригель следует усилить 3—4 го¬ 
ризонтальными сетками косвенного армирования. 
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Удачное решение конструкции, поддерживающей стены 
9-этажного панельного здания в Минске, показано на 
рис. ІХ.18 [5]. Здесь в качестве ригеля использованы стеновые 
панели первого жилого этажа, объединенные сваркой с балка¬ 
ми, поддерживающими нижнее перекрытие. Испытания серии 
таких конструкций показали, что их несущая способность до¬ 
статочна. 

Сварные соединения между стеновыми панелями и балкой 
обеспечили их совместную работу вплоть до разрушения. 

§ 5. КАРКАСЫ И КАРКАСНЫЕ ДИАФРАГМЫ 

Виды каркасов. Современные каркасные многоэтажные зда¬ 
ния проектируются преимущественно по связевой, реже — по 
рамно-связевой схеме (см. § 2 гл. 1). 

В связевом каркасе жесткость узлов назначают так, чтобы 
каркас мог опережать монтаж вертикальных диафрагм на 2— 
4 этажа. Для этой цели узел сопряжения ригеля с колонной 
проектируют на момент, равный 55 кН-м. 

Связевый каркас всегда более материалоемок, чем рамно- 
связевый, так как при наличии тех же элементов (каркаса и 
диафрагм) в нем используются на горизонтальные нагрузки 
только диафрагмы. Очевидно, при этом диафрагмы должны 
быть более мощными, чем в рамно-связевой схеме, а рамы поч¬ 
ти такими же, поскольку усилия в них определяются в основ¬ 
ном вертикальными нагрузками. 

В отношении разрезки на монтажные элементы каркасы мо¬ 
жно разделить на -две основные группы: каркасы с крестовыми 
элементами и, следовательно, с монолитными узлами соедине¬ 
ния ригелей с колоннами (рис. IX. 19,а, б) и каркасы с линейны¬ 
ми элементами, т. е. со сборными узлами (рис. ІХ.19,в, г). 

При крестовой разрезке затруднена механизация изготовле¬ 
ния и плохо используются производственные площади; возника¬ 
ет необходимость в специ¬ 
альных приспособлениях для 
транспорта, складирования 
и монтажа с выверкой в трех 
плоскостях; увеличивается 
номенклатура изделий по 
сравнению с линейными ва¬ 
риантами разрезки. 

Каркасы с линейной раз¬ 
резкой свободны от этих не¬ 
достатков, массовое изготов¬ 
ление их элементов освоено 
промышленностью, монтаж 
не вызывает затруднений. 
Недостатком линейных кар¬ 
касов является необходи- 
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мостъ стыковать элементы в зоне максимальных узловых момен¬ 
тов (в рам'но-связевом каркасе). Однако для наиболее рас¬ 
пространенного связевого каркаса это несущественно. Из карка¬ 
сов с линейной разрезкой (рис. ІХ.19,в, г) предпочтителен кар¬ 
кас типа «в». Он имеет меньшее число монтажных элементов и 
стыков колонн (последние могут быть выполнены цельными на 
3 —4 этажа). 

Компоновка ячейки связевого каркаса показана на рис. 1.4. 
Каркас образуется колоннами, ригелями, настилами и распор¬ 
ками, а также вертикальными диафрагмами — стенками жест¬ 
кости. 

Колонны и их стыки. Колонны должны рассчитываться на 
косое внецентренное сжатие с учетом случайных эксцентрици¬ 
тетов в направлении обеих осей сечения по СНиП Н-21-75. Эти 
эксцентрицитеты принимаются во внимание при учете нагруз¬ 
ки от вышележащих этажей, а нагрузка от ригелей, располо¬ 
женных непосредственно над рассчитываемым сечением, счита¬ 
ется приложенной с эксцентрицитетом (в плоскости ригелей 
при условно шарнирном их опирании) 

* р =±ЛГрв/ЛГх, (IX.42 ) 

где ІѴ Р — разность опорных реакций ригелей; а — расстояние от центра 
сечения колонн до центра опоры ригеля; Л^,—сумма опорных реакций риге¬ 
лей данного этажа. 

При жестком сопряжении колонн с ригелями 
е р = м к /М. 


где Мк — момент, передающийся на колонну в рамном узле. 

Расчет производят на два случая загружения: полной на¬ 
грузкой на обоих ригелях и при отсутствии полезной нагрузки 
на одном из ригелей. 

Полный расчетный эксцентрицитет в плоскости ригелей ра¬ 
вен: 


(ІХ.43) 


где N0 — нормальная сила в колонне от вышележащих этажей; е 0 — слу¬ 
чайный эксцентрицитет по СНиП 11-21-75. 


Колонны, в особенности двух- и трехэтажные, должны быть 
проверены на изгиб в монтажно-транспортном положении под 
действием собственной массы с коэффициентом динамичности 
1,5. 

Конструкция рядовой двухэтажной колонны связевого кар¬ 
каса (Моспроект-1) под расчетную центральную нагрузку 6,06 
МН показана на рис. ІХ.20. 

Сечение 40X40 см унифицировано для всех колонн, а разли¬ 
чие в воспринимаемых нагрузках компенсируется изменением 
армирования и марки бетона. Так, для расчетных центральных 
нагрузок 1,67; 3,39; 4,52 и 6,06 МН принимается соответственно 
арматура класса А-ІІІ — 4016; 4020; 4032 и 8036 и проч- 
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ность бетона на сжатие 20, 40, 50 и 50 МПа. Эксцентрицитет 
снижает нагрузку, воспринимаемую сечением колонны. 

Несущая способность колонн связевого каркаса ограничива¬ 
ет этажность зданий при сетке 6X6 м 16—17 этажами. В ниж¬ 
них этажах более высоких зданий применяют колонны с повы¬ 
шенной маркой бетона (до 80 МПа), колонны со стальным 
сердечником (с жесткой арматурой) с косвенным или усилен¬ 
ным армированием. 
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Рис. ІХ.20. Колонна связевого каркаса 

а — опалубочный чертеж; б, в — армирование; г — деталь арматуры консоли; д — стык 
колонн (узел А)\ с — арматурные сетки у торцов колонны; 1 — трубки для выемки из. 
форм; 2 — ванная сварка; 3 — замоноличивание бетоном; 4 — зачеканка раствором 

При сохранении сечения колонны 40X40 см стальные сер¬ 
дечники по соображениям огнестойкости не должны иметь раз¬ 
меры, большие, чем 28X28 см, что теоретически позволяет до¬ 
вести несущую способность колонн до 240 МН. На рис. ІХ:21 
показана конструкция стального сердечника колонн из двух ли¬ 
стов сечением 26X6 см каждый. Максимальная несущая спо¬ 
собность колонн с сердечником площадью 26X18 см из стали 
10Г2С1 с ст т =326 МПа составила в опытах НИИЖБа [41] 
203,9 МН при марке бетона 49 МПа. Эти опыты показали, что 
при проценте армирования до 32% и марке бетона до 600 
совместная работа бетона и сердечника сохраняется вплоть до 
разрушения. Это позволяет рассчитывать колонны с сердечни¬ 
ком и гибкой арматурой по формулам (65) — (69) СНиП П-21-75, 
причем при расчете в плоскости наименьшей жесткости чи¬ 
сло участков жесткой арматуры принимается равным числу 
листов в пакете сердечника, а при расчете в плоскости листов 
пакет делится по высоте сечения на два-три участка. 

Для определения коэффициента увеличения эксцентрицитета 
критическую силу можно определить по формуле [41] 

7Ѵ кр =6,4 Я б / п //2, (IX.44) 

Е я 

где ■Л,=Л + ('аж + 'а ) (ІХ.45) 

Е б 

Формулы (ІХ.44), (1Х.45) пригодны для расчета колонн как 
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Рис. ІХ.21. Конструкция металлического сердечника колонны (Моспроект) 

а — общий вид; б — консоль 


с. сердечниками, так и с жесткой арматурой в виде прокатных 
или сварных профилей. В колоннах с сердечником малые изме¬ 
нения эксцентрицитета вызывают большие изменения разруша¬ 
ющей нагрузки, поэтому армирование сердечниками следует 
применять только при малых эксцентрицитетах, когда все сече¬ 
ние сердечника сжато. На рис. ІХ.22 изображены детали опира- 
ния на фундамент и стыков колонн со стержневой арматурой и 
с сердечником. 

Повышение несущей способности колонн может быть также 
достигнуто увеличением площади сечения стержневой армату¬ 
ры. Опыты МНИИТЭПа показали, что при армировании ко¬ 
лонны сечением 40X40 см (бетон прочностью на сжатие 50 МПа) 
двадцатью стержнями 0 36 АІИ (рис. ІХ.23) несущая способ¬ 
ность при центральном сжатии соответствовала вычисленной по 
СНиП. Во всех испытанных образцах бетон и арматура работа¬ 
ли совместно вплоть до разрушения, причем в предельном состо¬ 
янии бетон загружен почти равномерно ,с напряжением, близ¬ 
ким к Япр, а моменты, созданные эксцентричным приложением 
нагрузки, воспринимаются толькой арматурой. Это говорит о 
том, что бетон в колонне с большим процентом дисперсного ар- 
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Рис. ІХ.23. Сечение колонны с ос 
шим насыщением продольной ар 
турой (МНИИТЭП) 













Рис. ІХ.24. Конструкция колонн с косвен¬ 
ным армированием [21] 
а — продольная арматура 4022АШ, сетки 
0 12АШ с ячейкой 7X7 см; б — продольная 
6028АШ и 4025АШ, сетки 08АШ с ячейкой 
7X7 см 

мирования проявляет свойства 
идеально упругопластичного ма¬ 
териала: его деформации после 
достижения Я пр развиваются без 
увеличения напряжений. Торцы 
колонн были усилены восемью 
рядами сеток 0 16АІІІ ячейками 
12x12 см, расположенных че¬ 
рез 50 мм по высоте колонны. 

Увеличение несущей способ¬ 
ности колонн при меньшем расхо¬ 
де стали, чем в колоннах с про¬ 
дольным армированием, дает кос¬ 
венное армирование сетками по 
всей длине колонны (рис. ІХ.24). 
Такое армирование было приме¬ 
нено для колонн 14-этажного до¬ 
ма в Москве под нагрузку до 
60 МН [21], причем экономия 
стали по сравнению с продольным 
армированием составила 30%. Не¬ 
смотря на это, колонны с таким 
армированием пока не получили массового распространения из- 
за повышенной трудоемкости изготовления, особенно при частом 
расположении сеток. Испытания [71] выявили уточненное значе¬ 
ние коэффициента эффективности косвенного армирования, во¬ 
шедшее в СНиП П-21-75: 



*=7Т^ <3> 

(ІХ.46) 


р к Яа 


где 

л = — б —; 

^пр 

(IX.47) 


(йі + Оі) /а 



Ц к - 

Ск * 

(IX.48) 


а,, а 2 — размеры сторон ячейки сетки; — площадь сечения одного 
стержня сетки; « — шаг сеток по высоте колонны. 

Формула (ІХ.46) подтверждена испытаниями на централь¬ 
ное сжатие более чем 200 образцов. Для сохранения защитного 
слоя колонн во время эксплуатации нормативная нагрузка не 
должна превышать разрушающую, подсчитанную без учета 
сеток. 
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Ригели, распорки и их стыки с колоннами. Унифицирован¬ 
ная конструкция ригелей каркаса, применяемого в строительст¬ 
ве Москвы, показана на рис. ІХ.25. Ригели этих типов входят в 
состав связевого каркаса, рассчитываемого на основе консоль¬ 
ной модели (см. § 3 гл. 1), поэтому они рассчитываются толь¬ 
ко на вертикальную нагрузку как балки на двух опорах с уче¬ 
том частичного защемления в узлах. При этом М 0 п=55 кН-м и 
Л* пр = 0,125<7/а-0,5Л* оп , (IX.49) 

Уменьшение пролетного момента только на 0,5 М оа вызвано 
тем, что многократно повторное действие ветра приводит к по¬ 
степенному уменьшению опорного момента вследствие накопле¬ 
ния в узле пластических деформаций. 

На эти моменты подбирают верхнюю и нижнюю арматуру 
ригеля. Наклонные стержни в месте подрезки ригеля проверя¬ 
ют на суммарное усилие Ѵ От =0,5 ці зіп а. Накладку «рыбка» 
рассчитывают на возникновение в ней текучести при М оп = 
= 55 кН-м. 

При одностороннем опирании перекрытий на ригель или 
при неодинаковой нагрузке от перекрытий и других конструк¬ 
ций, опирающихся на ригель, последний рассчитывают на из¬ 
гиб с кручением. 

В рамном и рамно-связевом каркасе с жесткими узлами 
моменты в ригеле определяют с учетом их перераспределения. 
На опоре у крайней колонны от вертикальной нагрузки 

Л1 оп =<7/*/32; . (IX.50) 

у средних колонн 

М оп = ? / 2 /16, (IX.51) 

где ^ — полная временная и постоянная нагрузки на 1 пог. м ригеля, за 
исключением его собственной массы; I — расчетный пролет ригеля. 

Для восприятия опорных моментов к верхней и нижней ар¬ 
матуре на опоре ригеля приваривают закладные пластины, сое¬ 
диняемые сваркой с закладными деталями колонн, либо непо¬ 
средственно сваривается опорная арматура ригелей смежных 
пролетов. 

Наибольшие моменты от вертикальной нагрузки в пролете 
средних ригелей равны: 

Л* П р = Л *оп -Н °,125^/ 2 , (IX.52) 

а в пролете крайних ригелей 

М пр = 1,25 М оп +0,125 е Р, (IX.53) 

где Ц — собственная масса 1 пог. м ригеля, а М оп принимается по (ІХ.51). 

К моментам (ІХ.50) —(ІХ.53) должны быть добавлены мо¬ 
менты, возникающие в ригеле как в элементе несущей системы 
здания, определяемые по указаниям гл. III—IV. 

Распорки (см. поз. 4 на рис. 1.4) при пролетах 5,2 м и более 
армируют с предварительным напряжением тремя стержнями 


Зак. 99 
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Рис. ІХ.25. Ригель Р-66-8 
вид и детали армирования) 













0 18АІѴ, при пролете 2,8 м — четырьмя сварными каркасами. 
Распорки опираются на полки ригеля пальцами, выступающи¬ 
ми из их торцов. Узел опирания распорок НРФ (фасадных) и 
ригеля на колонну в связевом каркасе показан на рис. ІХ.26. 
Недостатком этого узла является отсутствие сварки нижней по¬ 
верхности пальца распорки с полкой ригеля. Этим снижается 
жесткость каркаса в направлении распорок и недоиспользуется 
сопротивление перекрытий кручению из плоскости (§ 2 гл. VII). 
От этого недостатка свободны сборно-монолитные жесткие сты¬ 
ки (рис. ІХ.27), однако устройство монолитного совмещенного 
стыка по типу (а) нельзя признать оптимальным, так как ис¬ 
пытания [8] выявили возможность разрушения центральной 
зоны узла при знакопеременных усилиях. В связи с этим реко- 


6* Зак. 99 
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мендуется относить стык колонн от узла в зону меньших изги¬ 
бающих моментов. 

Поскольку в связевых каркасах ригели рассчитывают толь¬ 
ко на вертикальную нагрузку, ЦНИИЭП торговых зданий 
предложил отказаться в стыке ригеля с колонной от верхней на¬ 
кладки «рыбки» и от свариваемых с ней закладных деталей. 
Такое решение снижает металлоемкость стыка и его монтаж¬ 
ную и заводскую трудоемкость. 
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В настоящее время проводится экспериментальное исследо¬ 
вание такого облегченного «шарнирного» стыка. 

Каркасные вертикальные диафрагмы — стенки жесткости 
Различные фрагменты стенок жесткости связевого и рамно-свя- 
зевого каркасов показаны на рис. ІХ.28. Связи сдвига по вер¬ 
тикальным швам (узлы А и Б) препятствуют взаимным смеще¬ 
ниям колонн и панелей стенки и объединяют эти элементы в 
единую вертикальную несущую конструкцию, способную воспри¬ 
нимать вертикальные и горизонтальные нагрузки. Панели стенок 
жесткости толщиной 14—18 см изготовляют плоскими или двух¬ 
консольными. Последние располагают в плоскостях, параллель¬ 
ных рамам каркаса, заменяя ими ригели. Плоские стенки уста¬ 
навливают по осям, параллельным направлению настилов пе¬ 
рекрытий. Горизонтальные швы (см. рис. ІХ.28) в современных 
конструкциях диафрагм делают шпоночными (узел В) или плос¬ 
кими, а в сейсмостойких зданиях сваривают выпуски арматуры 
(см. рис. ІХ.28, в) с последующим обетонированием. 

Панели стенок армируют контурными и промежуточными 
каркасами из стержней 0 12—16 мм и сетками из арматуры 
0 5—6 мм. Сетки располагают около обеих поверхностей пане¬ 
ли; размер ячейки сетки обычно 200X200 мм. Испытания со¬ 
пряжений стенок на сдвиг [51] и опыт их эксплуатации пока¬ 
зали, что контурные стержни (поз. 4 на рис. ІХ.28) , являющие¬ 
ся касательными анкерами связей сдвига, должны охватывать¬ 
ся хомутами, как продольная арматура сжатых элементов. Нор¬ 
мальные анкеры этих связей рекомендуется делать сквозными 
через,всю панель от-одной закладной до другой. 

Вертикальные швы панелей должны заполняться' цементно¬ 
песчаным раствором, а горизонтальные — бетоном на мелко¬ 
зернистом щебне. При такой конструкции вертикальные диаф¬ 
рагмы обычно рассчитывают как сплошные столбы, так как 
соединения элементов оказываются жесткими: их деформатив- 
ность близка к деформативности монолитного бетона. ' 

Каркасную диафрагму, имеющую податливые сосредоточен¬ 
ные связи, рассчитывают в полном соответствии с методами 
расчета, приведенными в гл. III—IV. При этом коэффициент 5 
назначается с учетом экспериментальных данных о сдвиговой 
податливости принятого типа связей (гл. V). 

Сопряжения элементов каркасной диафрагмы лучше делать 
жесткими, чем податливыми, так как это повышает жесткость 
диафрагмы в целом и уменьшает опасность образования тре¬ 
щин и щелей между колоннами и стенкой. 

В таких диафрагмах, расположенных перпендикулярно ра¬ 
мам, вертикальная нагрузка от перекрытий передается с риге¬ 
лей каркаса непосредственно на колонны. Стенка диафрагмы 
загружается этой нагрузкой. через жесткие связи, соединяющие 
стенку с колоннами. 

В диафрагмах, расположенных в плоскости рам каркаса, 
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вертикальная нагрузка от перекрытий передается непосредст¬ 
венно на стенку диафрагмы, а также (через жесткие связи 
между стенкой и колоннами) на колонны каркаса. В обоих слу¬ 
чаях исходя из равенства деформаций сжатия колонн и стенки 
усилия в них равны: 

ЛГ К = ЛМ К М; = N А с /А, (ІХ.54) 

где (V — нагрузка, приходящаяся «а всю диафрагму по грузовой пло¬ 
щади и собираемая со всех этажей выше рассматриваемого сечения; /1 К = 
=Е М Р К — осевая жесткость колонны; А е =ЕсР с — то же, стенки; 

Л=2Л К + Л С . (IX.55) 

Податливость горизонтальных швов стенки диафрагмы учи¬ 
тывается приведенным модулем упругости стенки Е с по форму¬ 
ле (Ѵ.36); податливость стыков двух-трехэтажных колонн ввиду 
их большой жесткости можно не учитывать. 

Погонное сдвигающее усилие между колонной и стенкой при 
передаче усилия со стенки на колонну, т. е. когда перекрытия 
опираются на стенку, . Так как при монотонной струк¬ 

туре здания ІѴ(Х)=рх, то, подставляя это в (ІХ.54), имеем: 

= (К.56) 

р = N (Н)/Н, (IX.57) 

р к — погонная вертикальная нагрузка, действующая непосредственно 
на колонну. 

При передаче усилия с колонн на стенку (диафрагма па¬ 
раллельна настилам и перпендикулярна рамам) Тщ=Ы с и, 
следовательно,согласно (ІХ.56), 

где Т ы і = р^І. —р ст , (IX.58) 

Рк — погонная вертикальная нагрузка, действующая непосредственно 
яа стенку. 

Погонное сдвигающее усилие Т в в любом вертикальном шве 
диафрагмы от горизонтальной нагрузки (ветровой) равно: 

Т в =<28 п /Р л , (IX.59) 

где <2 — поперечная сила на уровне рассчитываемого сечения; 5 П — при¬ 
веденный с учетом арматуры статический момент участка площади сечения 
диафрагмы, с одной стороны, от рассматриваемого шва относительно цент¬ 
ра тяжести сечения всей диафрагмы. Для шва между колонной и стенкой 
8 а —Р к у к , где у к — расстояние от центра сечения колонны до центра тяжести 
сечения всей диафрагмы (см. рис. ІХ.ЗО, а); /„ — приведенный с учетом ар¬ 
матуры момент инерции столба диафрагмы с проемами или сплошной диаф¬ 
рагмы. 

• В случае разных модулей упругости колонны Е к и стенки Е с 
момент инерции вычисляют исходя из эквивалентной толщины 
стенки бь 

\ = 6Е С /Е к . (IX.60) 

В каркасной диафрагме с жесткими связями и с замоноли- 
ченными швами ветровой момент М воспринимается всем сече- 
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нием, и, следовательно, дополнительное усилие в колонне от го- 
ризонтальной нагрузки составит: 

N1= ±МР кУ ^ п (ІХ.61 V 

(обозначения те же, что в формуле (ІХ.59). 

Дополнительное погонное усилие в стенке на расстоянии 
от центра тяжести сечения всей диафрагмы равно: 

№ с =±М6 іУі Ѵ п . (IX.62) 

Диафрагмовые колонны рассчитывают на усилие 7У К ±ЛД , 

, * с б 

а стенку диафрагмы — на погонное усилие ± N1 . Для 

расчета стенки ее следует разделить на равные участки шири¬ 
ной около 1 м и каждый участок армировать соответственно 
действующему в нем усилию. 

Если полное усилие в колонне и на ближайшем к ней участ¬ 
ке стенки оказывается растягивающим, надо проверить, чтобы 
растягивающие напряжения в колонне (без учета стенки) не 
превосходили /? р и чтобы полное усилие растяжения могло быть 
воспринято стыкуемой арматурой колонны. При несоблюдении 
любого из этих условий следует изменить расстановку или се¬ 
чение диафрагм. 

При конструировании каркасных диафрагм, рассчитанных 
по этим формулам, надо опирать на фундамент не только ко¬ 
лонны, но и стенку диафрагмы. 

Размещение вертикальных диафрагм в многоэтажных зда¬ 
ниях должно обеспечивать нужную жесткость здания в обоих 
направлениях, препятствовать кручению в плане и не создавать 
больших температурных усилий или неравных осевых деформа¬ 
ций ее вертикальных элементов. 

Для этого число диафрагм должно быть не менее трех, их 
оси не должны пересекаться в одной точке плана и прбдйЛш 
ные диафрагмы не должны размещаться у торцов здания. 

В каркасах с жесткими рамными узлами в крайних колон¬ 
нах рамодиафрагм суммируются нормальные силы от верти¬ 
кальных и горизонтальных нагрузок. Поэтому более предпоч¬ 
тительны рамодиафрагмы по схеме «е», чем по схемам «в» и 
«ж» рис. 1.2. 

§ 6. ПАНЕЛИ СТЕН СО СКРЫТЫМ КАРКАСОМ 

Конструктивная система многоэтажных зданий со скрытым 
каркасом сочетает преимущества панельной и каркасной сис¬ 
тем [20]. Несущими конструкциями зданий со скрытым карка¬ 
сом являются стеновые. панели (рис. ІХ.29), усиленные борто¬ 
выми стальными элементами, которые соединяются с бетоном 
с помощью анкерных связей сдвига. 

Собственно «скрытый каркас» образуется бортовыми эле- 
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Рис. ІХ.29. Конструкция стеновой панели со скрытым каркасом (экспери¬ 
ментальный жилой район Чертаново-Северное, Москва) 


ментами, которые увеличивают несущую способность стеновых 
панелей, позволяя довести этажность застройки до 30 и более 
этажей при широком шаге несущих стен. Здания такой высоты 
строились до сих пор по каркасной схеме и уступали крупно¬ 
панельным по трудоемкости и стоимости. Конструкции со скры¬ 
тым каркасом обеспечивают экономию стали по сравнению с 
каркасными благодаря совместной работе стеновой панели и 
бортовых элементов. Скрытый каркас позволяет также упрос¬ 
тить конструкцию нижних этажей, в которых свободное прост¬ 
ранство (для магазинов и других целей) создается путем про¬ 
пуска в нижние этажи несколько усиленных бортовых элемен¬ 
тов без панелей. 

Горизонтальные стыки стеновых панелей могут выполнять¬ 
ся платформенными (см. рис. ІХ.2,а) или сборно-монолитными 
(см. рис. ІХ.2,г). 

Стыки бортовых элементов оказалось невозможным осуще¬ 
ствить способами, принятыми для стальных каркасов, так как 
бортовые элементы монтируются не отдельно, а в составе па¬ 
нели. 

При изготовлении на заводе железобетонных изделий пане¬ 
лей со скрытым каркасом не может быть достигнута высокая 
точность, свойственная элементам стальных конструкций. По¬ 
этому для соединения бортовых элементов был предложен и 
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исследован растворный 
стьгк [37], схематически 
показанный на рис. Ѵ.11,6 
(См. § 3 гл. V). 

Анализ результатов 
расчета поперечника зда¬ 
ния со скрытым каркасом 
точными методами [38] 
показал, что для практи¬ 
ческих расчетов верти¬ 
кальная диафрагма из па¬ 
нелей скрытого каркаса 
может рассчитываться как 
каркасная диафрагма с 
жесткими связями сдвига 
по формулам, приведен¬ 
ным в § 5 настоящей гла¬ 
вы, с той разницей, что не 
только Е ст , но и Е к опре¬ 
деляются с учетом подат¬ 
ливости горизонтальных 
швов по (Ѵ.36) или 
(Ѵ.37), причем Е ст прини¬ 
мается с учетом ползучести при длительно действующей нагруз¬ 
ке и сухом режиме эксплуатации (с=3). 

Так как в конструкциях этого типа перекрытия опираются 
на стенку, то погонное сдвигающее усилие между стенкой и ко¬ 
лонной Тц 2 определяется по формуле (ІХ.56). 

Формулы (IX.54) и (ІХ.61) справедливы и для расчета ниж¬ 
них этажей здания при опирании стены по варианту «Б» 
(рис. ІХ.ЗО.а). Особенности распределения усилия между ко¬ 
лоннами и стенкой в нижней части здания при опирании по ва¬ 
рианту «А» можно учесть приближенно с помощью линейной 
интерполяции (рис. ІХ.30,6) . 

При этом продольную силу в колонне N в уровне нижне¬ 
го этажа вычисляют путем распределения вертикальных нагру¬ 
зок и изгибающего момента только между колоннами. Этаж¬ 
ную сдвигающую силу Т^Н в данном случае можно вычислить 
как разность усилий N к в колоннах смежных этажей. 

Опирание по варианту «Б» предпочтительно, так как при 
этом существенно уменьшается концентрация усилий в колон¬ 
нах и в связях между колоннами и стенкой. При конструирова¬ 
нии панелей нижнего висячего этажа надо учитывать значи¬ 
тельные растягивающие напряжения в нижней зоне. При сбор¬ 
но-монолитных горизонтальных стыках столб панелей может 
рассматриваться как балка-стенка большой высоты, и потому 
горизонтальное усилие растяжения (распор) приближенно *оп- 



Рис. ІХ.ЗО. Схема поперечника из панелей 
со скрытым каркасом 

а — столб панелей (А и Б — варианты опнрания 
на «ножки»); б — интерполяционная поправка 
для учета опнрания по варианту А (сплошной 
линией показаны эпюры, полученные элементар 
ным расчетом, не учитывающим влияния гранич 
ных условий; пунктиром — исправленные значе¬ 
ния /V и N в зоне концентрации напряжений) 



ределяется исходя из арочной аналогии (см. рис. ІХ.ЗО.а): 

Н * *ст тах &/8/ * 0.25УѴ СТ тах> (IX.63) 

что дает небольшой запас сравнительно с точным решением 
[-68]. 

§ 7. ЯДРА-СТВОЛЫ 


Сборные ядра монтируют из колонн и панелей стенок как и 
каркасные диафрагмы (см. § 5 настоящей главы), не исключе¬ 
на возможность компоновки ядер из панелей со скрытым кар¬ 
касом (§ б настоящей главы), однако наиболее распростране¬ 
ны монолитные ядра-стволы, возводимые в скользящей или пе¬ 
реставной опалубке. 

Ядро высотного здания в общем случае подвергается изги¬ 
бу в двух плоскостях, сжатию и кручению. В результате этого 
в нем возникают нормальные а, касательные т и главные ст г на¬ 
пряжения. Так как ядро имеет проемы, то в нем можно выде¬ 
лить два характерных горизонтальных сечения: по сплошному 
участку высотой Ні и по участку с проемами Н 2 (см. рис. ІѴ.7). 
Очевидно, нормальные напряжения во втором участке будут 
больше. Для произвольного столба і, заключенного между дву¬ 
мя соседними проемами, они определяются по известным фор¬ 
мулам внецентренного сжатия от действия N1, N Г і и Ми где 
N1 — нормальная сила в столбе і от • вертикальной нагрузки 
на все ядро, перенесенной в центр тяжести его сечения нетто; 


IV* и Мі — нормальная сила и момент в столбе і от изгиба и 
кручения, известные из расчета по формулам гл. IV. При рас¬ 
чете несущей системы по приближенным формулам, приведен¬ 
ным в § 2 гл. IV, усилия от изгиба и кручения получаются ком¬ 
плексно на ядро в целом в виде М кр , Мизг и Р. В таком случае 
нормальные напряжения в точке / столба і равны: 


где Ы л — вертикальная нагрузка на все ядро в рассматриваемом уровне 
(горизонтальном сечении); Р Я а — приведенная с учетом арматуры площадь 
сечения ядра нетто; М яг , М-— изгибающие моменты от ветра и эксцентрич¬ 
ного приложения IV* на все ядро в плоскостях хг и ху; у и г ( — координаты 
центра тяжести сечения столб_а і в_системе координат с началом в центре 
тяжести сечения ядра нетто; Уі и г> — координаты точки / (в горизонталь¬ 
ном сечении столба і) в системе координат с началом в центре тяжести стол¬ 


ба і; ] ѵ , Іі — приведенные моменты инерции сечения ядра нетто относитель¬ 
но центральных осей всего ядра; I і ѵ , 1 и — то же, столба і относительно 
центральных осей этого столба; М іг , М іѵ — изгибающие моменты в столбе 
і от смещения ядра и от его кручения, по каждой из осей равные: 

А а* г С 2 Р(а + Ь) у 

М, = —— -=-г- ±-—- , (IX.65) 


* Знак «плюс», как и в формуле (ІХ.67), соответствует совпадению на¬ 
правлений сдвигающих усилий на данной стороне ядра от изгиба и от круче- 
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где ^і=^і|уі [причем \і вычисляется по формуле (Ѵ.13), в которой I за¬ 
меняется на высоту проема Л 2 , а Д — ширина столба]; — берется относитель¬ 
но оси, перпендикулярной плоскости изгибного смещения ядра; С — полная 
поперечная Сила в ядре от изгиба и изгибного кручения, известная из расче¬ 
та несущей системы по гл. IV; а, Ь — размеры сторон ядра в плане (в осяж); 
Д і р=/ І р/'У < (причем 1і р —момент инерции столба і относительно оси, пер¬ 
пендикулярной направлению смещения при кручении ядра, для угловых 
столбов 

Р — М К р/2 а Ь. (IX .66) 

Здесь М К р (момент чистого кручения ядра) известен из расчета всей, 
несущей системы (см. гл. IV). 


Последняя формула следует из формулы Бредта т = М кр /2аЬб, 
если предположить, что поток сдвигающих напряжений т, 
созданных кручением, равномерно распределен по толщине 
стенок ядра. В (ІХ.65) предполагается, что сдвигающее усилие 
2 Р (а+Ь) одинаково в соседних сечениях: сплошном и ослаб¬ 
ленном проемами. 

Наибольшие нормальные напряжения сжатия, найденные по 
(ІХ.64), не должны превышать /?щ>; этим определяется количе¬ 
ство вертикальной арматуры в рассчитываемом сечении ядра, 
поскольку в формулу (ІХ.64) входят приведенные характери¬ 
стики этого сечения. 

Наибольшие нормальные напряжения растяжения по фор¬ 
муле (ІХ.64) не должны быть больше # р , так как трещины в 
ядре не могут быть допущены из-за опасности их прогрессив¬ 
ного развития под влиянием знакопеременной ветровой на¬ 
грузки. 

Вертикальная арматура, рассчитанная для проемных зон 
ядра, пропускается через сплошные беспроемные зоны. Если по 
расчету вертикальной арматуры не требуется, ее надо поста¬ 
вить из условия минимального армирования в количестве по 
0,05% от Рб около каждой грани, но не менее чем по одному 
стержню 0 12 через 50 см. Продольные стержни должны быть 
поставлены во всех углах горизонтального сечения каждого 
столба. Примерная схема вертикального армирования показана 
на рис. ІХ.ЗІ.а. 

Касательные напряжения на сплошных участках ядра 
равны: 


аЬ /[2 6 ’ 


а на проемных участках, т. е. в столбе і, 

Т, =2 41; 5, /Л 2 У,д. 


(ІХ.67) 


(IX.66) 


В формулах (ІХ.67) и (ІХ.68) р и Л1 К р известны из расчета 
несущей системы здания; 5 и 5 і — статические моменты приве¬ 
денного сечения соответственно отсеченной части плана ядра и 
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столба і, взятые: первый — относительно центра тяжести сече¬ 
ния сплошной части ядра, а второй — относительно центра тя¬ 
жести сечения столба і; а, Ь и б — размеры сторон и толщина 
стенок ядра; / и имеют те же значения, что и в (ІХ.64), и мо¬ 
гут быть взяты относительно осей у или г; М { определяется по 
формуле (ІХ.65). 

При кручении ядра в его стенках возникают винтообразные 
потоки главных напряжений сжатия и растяжения (рис. ІХ.ЗІ.в). 
Исходя из (ІХ.66) получим: 

г = о = ріѴ1. (іх. 69) 

Сжимающее усилие й воспринимается бетоном, растягива¬ 
ющее усилие 2 до образования трещин — бетоном и арматурой, 
а после их образования — только арматурой. Так как в ядрах- 
стволах образование трещин при нормативных нагрузках недо¬ 
пустимо, следует считать, что под действием кручения, изгиба и 
сжатия ядра главные растягивающие напряжения в приведен- 


172 





ном сечении не должны превышать /? р , т. е., согласно СНиП 
ІІ-21-75П. 4.11, 


*г.р=у+ -у/^ + х*</? р , (ІХ.70) 

где для проемных участков а вычисляется по (ІХ.64); т —по (ІХ.68); 
для сплошных зон ядра: а —по (ІХ.64) без двух последних членов и с под¬ 
становкой Р и / брутто, а т — по (ІХ.67); в формулу (ІХ.70) растягивающие 
напряжения подставляются со знаком «плюс», а сжимающие —со знаком 

«минус». 

Следует также проверить, чтобы главные сжимающие на¬ 
пряжения не превосходили /?щ>. При проверке главных напря¬ 
жений величины а и т должны соответствовать одинаковым 
схемам загружения и точкам определения этих напряжений. 

При расчетных нагрузках (причем для вертикальных нагру¬ 
зок может быть принят коэффициент перегрузки меньше едини¬ 
цы) условие (ІХ.70) может оказаться неудовлетворенным. . В 
таком случае ядро должно быть дополнительно армировано 
против раскрытия наклонных трещин. Эту арматуру было бы 
выгодно направлять вдоль траекторий главных растягивающих 
напряжений (см. рис. ІХ.31Д), но это технологически сложно. 
Удобнее располагать ее в виде горизонтальных замкнутых хо¬ 
мутов у наружных и внутренних поверхностей стенок ядра. 
Определим площадь сечения этих хомутов. Трещины от круче¬ 
ния направлены под углом 45° к горизонтальному сечению (см. 
рис. ІХ.31Д), но при совместном действии сжатия с кручением 
этот угол изменится. Назовем его а, тогда суммарное усилие в 
горизонтальных хомутах на участке высотой а будет равно: 

/? а =ст гр бо/соза. (ІХ.71) 

При шаге хомутов по высоте ядра и площадь сечения двух 
ветвей хомутов составит: 

/ а =а гр в«/Я > соза, (ІХ.72) 

где Огр вычисляется по (ІХ.70); и^500 мм. 

На участках, где а=0 или имеет место растяжение, сдвига¬ 
ющее усилие Р следует полностью передавать на горизонталь¬ 
ную арматуру, при этом о гр —т, соза=1, поэтому, согласно 
(ІХ.72), 

/ а =т6«/Я а . (IX.73) 

При а т ах=45° из (ІХ.72) получим: 

7 а =0 гр 6«У2/Я а . (IX.74) 

В отдельных столбах, как и в сплошной части ядра, хомуты 
должны быть замкнуты. Если постановка непрерывных гори¬ 
зонтальных хомутов затруднена (например, при возведении яд¬ 
ра в скользящей опалубке), они могут быть заменены отдель¬ 
ными стержнями, которые приваривают или ''подвязывают к 

пространственным каркасам (рис. ІХ.ЗІ.г). Эти стержни уста- 
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навливают после прохода домкратной рамки. Они должны быть 
равнопрочны хомутам, а длина перепуска С должна удовлетво¬ 
рять требованиям СНиП для растянутых соединений. 

Перемычки над проемами должны быть армированы исходя 
из суммарной перерезывающей силы, возникающей от изгиба 
ядра и от его кручения. Эта сила будет известна при точном 
расчете по указаниям § 1 гл. IV. Если расчет выполнен по при¬ 
ближенным формулам § 2 гл. IV, то усилие в перемычках мож¬ 
но приближенно найти, полагая, что полное сдвигающее усилие 
распределяется между перемычками поровну: 

(2 П( = Н(0 { 1ЪЬ { +М кр 12аЬ), (ІХ.75) 

где <2і — поперечная сила при изгибе ядра в направлении 1(1=у или 
*=г); —расстояние между центрами крайних столбов на обеих сторонах 

ядра, параллельных оси у (если 1—у) или г (если 1=г). 

Момент в заделке перемычки равен: 

М пі=Япі 1 і /2 + <7///12. (ІХ.76) 

где и — пролет і- той перемычки; <7 — вертикальная погонная нагрузка от 
перекрытия. 

По моменту и поперечной силе С)=(2пі-{-0,5 Ціі рассчитыва¬ 
ют продольную и поперечную арматуру перемычки. Продоль¬ 
ную арматуру целесообразно проектировать симметричной, по¬ 
перечную—в виде вертикальных замкнутых хомутов. Если по 
расчету поперечная арматуры не требуется, ее надо поставить 
конструктивно по указаниям СНиП П-21-75. 

Продольная арматура перемычек заводится в столбы на 
длину не менее 40 сі и не менее 500 мм. Эту арматуру удобно 
совместить с горизонтальной арматурой на кручение, рассчиты¬ 
ваемой по формуле (ІХ.72). В таком случае площадь арматуры 
по верхней и нижней граням перемычек равна сумме площа¬ 
дей, найденных по формуле (ІХ.72) и по моменту (ІХ.76). Со¬ 
ответствующая часть продольной арматуры перемычки перехо¬ 
дит в горизонтальные замкнутые хомуты беспроемной зоны яд¬ 
ра. Схема армирования перемычки показана на рис. ІХ.31Д 


ГЛАВА X. ПРИМЕРЫ РАСЧЕТОВ 

Пример 1. Определение ветровой нагрузки на вертикальную диафрагму 
14-этажного здания высотой 39,45 м для Москвы (1-й район по скоростному 
напору ветра). Диафрагмы расположены симметрично через 6 м. Так как 
высота здания Н< 40 м, то, согласно СНиП ІІ-6-74, определяем значение 
только статической составляющей нормативного скоростного напора ветра. 
На 1 м 2 фасада здания, согласно формуле (ІІ.4), без второго члена в скобках 
с учетом аэродинамического коэффициента, равного в данном случае с= 
=0,8+0,6=і1,4, получим: 

на уровне земли и на высоте до 10 м 
<Л.о=?ві =270-1,4-0,65 =246 Па; 
на уровне 20 м от земли 
<7вз= 270- 11,4-0,9= 340 Па; 
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на уровне верха здания (« 40 м) 

?«=270-,1,4-1,2 = 454 Па. 

Эпюра нагрузки схематично показана на рис. Н.З. Приведем эту эпюру 
к эквивалентной трапециевидной по формулам (П.5) и (П.6). Для этого 
сначала определим площадь и положение центра тяжести заданной эпюры: 


+ 340-19,45 | 
19,45-2 \ 




С = 5/Р = 

По формулам (11.5) и (П.6): 


13 110 

2 39,45 — 3-22,1 
3-22,1 -39,45 
2-13 110 


= 0,47; 

- 453 Па; 


(1 +0,47) 39,45 
а 9н = 0,47-453 = 213 Па. 

На рис. И.З эквивалентная трапециевидная эпюра ветровой норматив¬ 
ной нагрузки показана пунктиром. 

На каждую диафрагму приходится нормативная нагрузка интенсив¬ 
ностью вверху и внизу 

<7в=453-6 =2720 Н/м; а? в =213-6= 1280 Н/м. 

Расчетные значения нагрузок получим, умножая нормативные нагрузки 
на коэффициент перегрузки л=І1,2. 

Пример 2. Определение полной нагрузки от ветра с учетом динамиче¬ 
ской составляющей при І*/Н=2 для данных предыдущего примера при Я» 
«40 м 

Согласно формуле (П.7), Г,=0,021-39,45 = 0,83 с. 


По формуле (II.4а) е = 


0,83 У 1,2-270 


СНиП 11-6-74 Б=1,5, что не противоречит формуле (ІІ.8). 

По формуле (ІІ.4) определим, используя данные табл, на с. 23 
и СНиП II-6-74, 

<7но=270-1,4 (0,65+0,49-0) =245 Па; 

<7ш=378 (0,65+0,49-0,59) =355 Па; 

<?н2=378 (0,9+0,49-0,9) =506 Па; 

?шз=378 (1,2+0,49-1,36) =707 Па; 

где А*ѵ|лі= 1,2-0,42-1,5-0,65=0,49. 

Умножая эти значения на і и на коэффициент перегрузки л=1,2, а за¬ 
тем приводя, как это показано в примере 1, по формуле (11.5) и (ІІ.6) к 
эквивалентной трапециевидной эпюре, получим расчетную эпюру ветрового 
напора на весь фасад. 

Пример 3. Определение ускорения колебаний вершины здания по дан¬ 
ным прим. 1_и 2. Полагая приближенно т<= 0,75 и, согласно данным прим. 1, 
я=0,47 и ? м «453-0,75 Па, принимая, что масса здания на 1 м 2 фасада при 
ширине здания 12 м равна Л1 ( /Л=0,6-12=7,2 т/м 2 , найдем по формуле 

1,5-453-0,75 / 0,47 \ 

=-^55-(1 + -у-) = 0.087 м/с* < 0,1 м/с*. 
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Рис. Х.1. Схема 25-этажного здания 

а — боковой вид вертикальных диафрагм; б — алан здания; в — сечение одной пары 
диафрагменных столбов; I — перемычки; 2 —стенки; 3 — колонны каркаса 


Пример 4. Определение прогибов 25-этажного здания от нормативной 
ветровой нагрузки (схема здания и нагрузки показаны на рис. Х.І). Ввиду 
большого различия усилий по высоте здания сечения стенок диафрагм и мар¬ 
ка бетона уменьшаются снизу вверх. 

Геометрические характеристики сечения диафрагмы следующие: 

для I ступени при 6=0,18 м для одного диафрагменного столба У, = 
=8,32 м 4 , У 7 ] =2,94 м 2 , момент инерции перемычек (двух) У„і =0,00304 м 4 , мо¬ 
мент инерции всего сечения диафрагмы Ло=53,976 м 4 , 6=5,04 м; 

для II ступени при 6=0,16 м У 2 =8 м 4 , Р 2 = 2,688 м 2 , У п г=0,00304 м 4 , 
У 5 =50,12 м 4 , 6=5,08 м; 

для III ступени при 6=0,14 Уэ=7,72м 4 , Гз=2,432 м 2 , У пз = 

= 0,00213 м 4 , У° =46,276 м 4 , 6 = 5,12 м. 

Е е для элементов I и II ступеней 3,15• ІО 10 , а _ для III ступени — 2,65Х 
Х10 10 

По формуле (III.41), подставляя в нее э по (Ѵ.З) и к по (ІІІ.42), при 
Р=1 определим для всех трех ступеней характеристики X: 


Х г = 


V 


24 0,00304-53,976 
2,8-1,4 3 -2,94-2-8,32 


= 0,1044 1/м. 


Аналогично Я, 2 =0,>105 1/м; Х 3 =0,0906 1/м. 




Как и ожидалось, \ оказались почти одинаковыми (примем Х = 0,1). по¬ 
этому можно для определения прогибов использовать формулы, приведенные 
в § 1 гл. VI. Предварительно по табл. III. 1 (§ 3 гл. III) для ХЯ=0, 1-70 = 7 
5350 

- =0,4 находим Са =0,8*835. Согласно (11.14), в заделке диаф- 


13 400 


рагиы- 


13 400 70 2 


0,4- 1 ' 


а границе между 1 и II ступенями 


>5,5^ = 17,35 


полная поперечная 

дг= 13 400-70 (і + 


заделке, согласно (11.13), составляет: 
0,4-1 


Я™,, =0 


0,656 


70 


= 0,656 МН. 

(ІІІ.42) и сокращая на Е, оп- 
- = 2,78 МН. 


0,135-53,976 

Найдем моменты по формуле (ІІІ.66) для Л4 Г =26,3 МН-м; 

26,3 — 2,78-5,04 
2-8,32 

границе между I и II ступенями 


в заделке столбов М = - 


- 8,32 = 6,15 МН-м, 


а по формуле (ІІІ.82) -—в столбах на 
Лі, = 17,35-8,32/53,976 =2,68 МН-м. 

Теперь определим прогиб по § 1 гл. VI. 

По формуле (ѴІ.7) находим: 

0,4—1 

«! = Г+-—- 55,5 = 0,524; аналогично 02 = 0,716. 

По формуле (ѴІ.8) определяем: 

6,15-10* (2-70*— 70-55,5 — 55,5*) +2,68-10* (70* + 70-55,5 — 2-55,5») 
6-3,15-10 10 -8,32-0,85 + 


(4-0,524 +П) 13 400-55,5* 
+ 120-3,15-10 10 -0,85-53,976 

По формуле (ѴІ.9) 


= 0,01835 + 0,00964 = 0,05 


120-3,15-10 10 -0,85-50,12 
(4-0,716 + 11) 13 400-33,1 4 
120-2,65-10 10 -0,85-46,276 
Полный прогиб верха диафрагмы (т. е. здания) найдем по (ѴІ.6) с уче- 


/ 02 


= 0,00139 і 


8,32 


/Сі = 

/= 0,«8 + 0,01 ^ 1 - 

= 2,87-10“ 


8,32-3,15 

1,04 и Кг = _ * ' . •= 1,3: 

7,72-2,65 


1,04 ) 
»*<- 
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Прогиб для того же здания при шарнирных связях между 
определим по формуле (11.15) 


(40,4+ П) 13400-0,5-70* 
120-3,15- Юіо-8, 32-0,85 


столбами 
—2 м, 


т. е. при этом грубо приближенном расчете результат завышен более чем 

вдвое. 

Если считать перемычки абсолютно жесткими, т. е. исходить из /°= 
=53,976 м 4 , то прогиб верха по (11.15) составит: 


(4-0,4+П) 13400-70* 
120-3,15-10 10 -53,976-0,85 


2,33-10~ 2 м. 


В этом случае прогиб преуменьшен примерно на 20%. 

Пример 5. Определение усилий в элементах вертикальной диафрагмы, 
изображенной на рис. Х.1 (прим. 4), но от расчетной горизонтальной на¬ 
грузки <?=26 200 Н/м при а=0,252. Изгибающий момент и поперечная сила 
в заделке диафрагмы М г =48,2- ІО 6 Н-м, <2 Г = 1,15-10 6 Н; так как ХН= 7»3, 
воспользуемся упрощенной формулой (III.74) . 


шах N 


0,135-53,976 


X 


0,0262 / 0,252 + 1 0,252-1 

0,01 1 2 ’ ' + 7 


-0,252^ 


= 5,51 МН. 


48,2-5,51-5,04 

По формуле (111.66) шахЛІ =--- 


10,25 МН-м. 


В сечении /—/ Л4 Г =32,4 МН-м, по формуле (ІІІ.82) 
32,4-8,32 


и, согласно (III.66), N 1 = - ^ -=4,45 МН. 

В сечении 11—11 М г = 12,7 МН-м, по формуле (ІІІ.82) 


Максимальную перерезывающую силу в перемычках (двух) определим 
для сечений Х=0,7 #=49 м, найденного по графику (см. рис. III.16). 
Предварительно найдем по формуле (ІІІ.42) 

о с 

Ек = 


2,69-5,08 

и, согласно (11.13), для сечения Х=49 м 

0,252 - 


0 Г = 0,0262-49 (1 + 
уле 
шах = 


• 49 =0,949 МН. 


2-70 

По формуле (ІІІ.78) для этого сечения 

2,8 Г 0,0262-70-1,2521 


0,135-53,976 Г 49 " 2ЛН"^ ] = МН ‘ 


178 




Рис. Х.2. Схема диафрагм (размеры см. в табл. Х.1) и эпюры усилий и 
прогибов 


В сечении II—II найдем <3 П по формуле 
- 0,715-2,8 


(ІІІ.83) 
= 0,274 МН. 


для 0*— 0,715 МН 


Примере. Определение Ы(х), М { (х) и Оа(х) и прогибов у для одно¬ 
связных диафрагм с четырьмя вариантами размеров согласно рис. Х.2 и 
табл. Х.1, в которой даны также жесткостные параметры столбов, перемы¬ 
чек и диафрагм в целом. 


Таблица Х.1 




- 

г 


*-10» (III. 1 
42). 1/кНм 

5-10» (V. II) . | 
м/кН 

X 

|я 

|55 

Г* 

чЗ 

2 я 

X 

Іа 

6 

4 

2 

7 

9,46 

7,46 

11,34 

14,71 

74 

88,71 

0,0276 

1,656 

16 

6 

4 

2 

7 

9,46 

1,77 

11,34 

14,71 

74 

88,71 

0,0567 

3,402 

2а 

б' 5 

5,6 

1,4 

7,45 

7,07 

27,4 

14,42 

24,4 

105,5 

129,9 

0,117 

7,2 

26 

6,5 

5,6 

1,4 

7,45 

7,07 

5,11 

14,42 

24,4 

105,5 

129,9 

0,2715 

16,29 


Предварительно определим усилия от внешней горизонтальной нагруз¬ 
ки <7=1 кН/м, а=0,3. По формулам (11.14), (11.13) и (11.12) найдем для 
сечений 0 — 4 (см. рис. Х.2) М т (х), 0 Г (х) и у(х). Результаты сведены в табл. 
Х.2, там же приведены значения X х для варианта Іа. 

По формуле (ІГІ.64) для варианта Іа с учетом табличных значений 
АХН и АХИ 

Л -(- ТЙГ + -Т- '»•<*»• 
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По формуле (III.63) при х=0 получим ЛГ(6)=0. Для сечения / 

10>-10— 7 [ — 1 (— 0,6889 зЬ 0,414 + сЬ 0,414) + 0,825] 


подставляя табличные значения вЬ 0,414 = 0,426 и сЬ 0,414= 1,0869, получим 
^1 = 17,636 кН. Аналогично вычисляем значения N для друпих сечений (см. 
табл. Х.2). 


Таблица Х.2 



кн/м 

&• 

й'и 

* 

Для варианта Іа 

Л л 

Ы(х). 

кН 

М,(х). 

нН-м 

<г п (*ь 

кН 

Уіх) X 

0 

—1 

0 

0 

0 

0 

0 

0 

3,461 

51,523 

і 

—0,825 

13,69 

105,94 

15 

0,414 

17,636 

13,498 

3,613 

35,559 

2 

—0,65 

24,75 

397,5 

30 

0,828 

35,774 

113,387 

3,555 

19,581 

3 

-0,475 

33,19 

835,31 

45 

1,242 

51,635 

365,303 

2,582 

6,048 

4 

-0,3 

39 

1380 

60 

1,656 

58,921 

745,884 

0 

0 


Момент в сечении / (х=15 м) определим для столба I (см. рис. Х.2) 
по формуле (ІІІ.66) : 

11,34 

М, = - ’ (105,94- 17,636-7) = 13,498 кН-м. 

1 14,/1 

Так же определяем Л+_и для других сечений столба I (см. табл. Х.2). 

Для определения <2 П (Х) воспользуемся формулой (ІІІ.67). В сечении 
3 : зЬ Лл=5Іі 1,242=1,5869; сЬ 1,242=1,8757: 


- 3-10» -ІО -7 

9.46-88.71 


-0,6889-1,8757 + 1,5869- 


= 2,582 кН. 

Аналогично определены <3 П для остальных сечений (см. табл. Х.2), при¬ 
чем для сечения х=0 из (ІІІ.67) имеем: <2 П ^=0. 

Прогиб для варианта Іа вычислим по формуле (ІІІ.69), предварительно 
определив по (III.70) 


4-0,3+11-0,3 — +5 


Подставляя сюда х/Н = 'Д; Ѵг.' 3 /« и 1, получим значения у 0 для всех 
рассматриваемых сечений. Например, для сечения / будем иметь: у“= 
=9,854- ІО -4 м. Для этого сечения 


у = 9,854-10 -4 + - 


0,0276*-88,71-14,71 \ 0,0276* ‘ 

[2,7146- 1,0869 — 0,6889 (2,5238 — 0,4260) + 0,7 (1 —0,25)1 + 


+ 1380— 105,941 = 35,559- ІО -4 м. 

Аналогично определяем прогибы в других сечениях (см. табл. Х.2). 
Для сравнения найдем прогиб в сечении / по более простой формуле 
(ІІІ.72), которой следует пользоваться, если известно Ы(х): 


У 


9.854- ІО -4 + 


(58,921 — 17,636) 7 
0,0276*-14,71-10» 


= 35,689- ІО -4 ы. 


Расхождение в пределах обычной точности вычислений. 
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Совершенно так же вычислены значения усилий и прогибов для вари¬ 
антов 16, 2а и 26, представленные на эпюрах рис. Х.2. 

Отметим, что параметр А (111.64) следует вычислять с большой точ¬ 
ностью в особенности при больших значениях ХЯ. Так, например, при вычис¬ 
лении А для варианта 26, для которого ХЯ= 16.29, может показаться, что 
А можно приравнять минус единице, поскольку 5 ііХЯ=с1іХЯ= 5 940 686, что 
на много порядков превосходит первые два члена в скобке формулы (111.64). 
Однако такое допущение приводит к величине N(11)= 150,587 вместо точ¬ 
ного значения 135,022 кН, т. е. к ошибке более чем на 11%. Во избежание 
этого при вычислении А на логарифмической линейке лучше все члены в 
скобке делить на сЬХЯ. Тогда при больших величинах зЬХЯ=сЬХЯ полу¬ 
чим, например, в варианте 26 

. 10,5885 — 0,04297 

А = —— „ „„„ -— 1 = — 0,99999823, 

5940686 

что после умножения на вНХЯ в формуле (111.63) приводит к точным зна¬ 
чениям, показанным на эпюрах 

Сравним полученные результаты для варианта 2а с теми, которые сле¬ 
дуют из приближенных формул, использованных в прим. 5. Для сечения 
в заделке по (ІІІ.74) 


что отличается от точного значения 117,405 кН менее чем на 1%. 

В'сечении 2 (см. рис. Х.2) по формуле (III.82) 

397,5-105,5 

N =-т-т- = 43,3 кН 

7,45-129,9 

против точного значения 47,842 кН. Ошибка составляет около 10%, что не 
имеет существенного значения, так как прочность столба определяется ниж¬ 
ним сечением, где усилия намного больше. 

Пример 7. Определение распределения поперечной силы и нагрузки меж¬ 
ду столбами в вертикальных диафрагмах (см. прим. 6). По формуле (111.68), 
например для варианта 16, поперечная сила в первом столбе в сечении 3 
по данным таблиц Х.1 и Х.2 и эпюрам усилий на рис. Х.2 


Соответственно на второй столб в этом сечении передается Сг=С г — Оі = 
=33,19—23,002=10,188 кН. 

Было бы ошибкой применить в данном случае известную формулу 
<2 = М'. Если сделать так, получим для того же сечения дифференцируя 
(ІІІ.65) Фі— 15,663, т. е. занизим поперечную силу почти вдвое. Формула 
<Э=АГ справедлива для глухих диафрагм, на которые распределенные момен¬ 
ты не передаются, и для диафрагм в целом (§ 4 гл. IV, рис. IV. 13). 

Нагрузка, передающаяся, на первый столб, равна: уі(х) = С}'(х), где 
0і по (111.68). Таким путем найдем для сечения 3: 

?,=—0,444 кН/м; ^ 2 =</—<7 1= —0,475—(—0,444) =—0,031 кН/м. 

Так же определены и <?і для других сечений и вариантов, показанные 
на эпюрах на рис. Х.З. На этом же рисунке пунктиром нанесена для сравне¬ 
ния одна эпюра, соответствующая неприемлемой в данном случае формуле 
(?=ЛГ. 

Отметим, что вверху диафрагм возникают сосредоточенные взаимно 
уравновешенные силы (VIII. 116 [23]). Эти силы больше в вариантах 1, чем 
в вариантах 2, так как в первых отчетливее выражена несимметричность. 
Из эпюр фі видно, что второй член в формуле (ІІІ.68) мало влияет на рас¬ 
пределение <2 Г между столбами. При всех значениях ХЯ распределение 
<? г почти пропорционально изгибным жесткостям и может быть приближен¬ 
но оценено первым членом формулы (111.68). 
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Рис. Х.З. Эпюры рас¬ 
пределения нагрузки 
между столбами и 
поперечных сил в 
столбах диафрагм по 
рис. Х.2 для вариан¬ 
тов Іа, 16, 2а и 26 
(пунктиром непра¬ 
вильная эпюра для 
варианта 16, осно¬ 
ванная на зависимо¬ 
сти <2=М ', заштри¬ 
хована эпюра нагруз¬ 
ки, приходящейся на 
столб 2 по варианту 
16) 



7шт. 2 шт. 2 шт. 




Пример 8. Определение усилий в диафрагмах и рамах 20-этажного зда¬ 
ния с рамно-связевым каркасом (рис. Х.4) от действия ветра на длинный 
фасад. 

Расчетную схему по рис. Х.4,б можно упростить, если рамодиафрагмы по 
осям 2 и 9 представить как глухие диафрагмы шириной 9 м, а примыкаю¬ 
щие к ним полурамы рассматривать как одну полную раму (рис. Х.4,в). 

Исходные данные: <7=—80 кН/м; а= 0,258; геометрические характерис¬ 
тики диафрагмы: /і=14,1 м 4 ; 7 2 =5,1 м 4 ; 27=4 /і+ 2/ 2 =66,6 м 4 ; Р\ = 1,66 м 2 ; 

Е 2 =1,18 м 2 ; =0,71; У п = 54- ІО -4 м 4 . 


Е д =2,98-Ш , “ Па; рамы; Е к =0,16м 2 ; /„=21,3-10 -4 м 4 ; / п =54-10- 4 м 4 ; 
Р = 1; Е р =3,5-10 10 Па. 

Так как в упрощенной схеме только два неизвестных, воспользуемся 
для расчета готовыми формулами (11.55)—(Ш.60). 

Предварительно вычислим величины, входящие в эти формулы. 

Для семи рам по формуле (Ѵ.5,а) с учетом замечания в § 3 гл. III об 
учете числа одинаковых вертикальных конструкций: 

- - 3^3 -) = 2 > 76 . 10 - 8 м/Н ; 


12 V 7-3,5-10 10 -54 
по формуле (III.42) 

. 1 + 1 


4-7-3,5-10 10 -21,3-10- 4 ) 


- = 2,9- ІО -12 1/Н-м- 
7-3,5- 10і°-0, 16-17,6 

По формулам (Ѵ.11) и (ІІІ.42) для двух проемных диафрагм: 

.лМЛ ,»-4 , п ТГ =6,66- 1Ѳ- 10 м/Н; 


12-2-2,98-1010-54,10 -4 -10,26 
1+0,71 


= 2,37- ІО -12 1/Н-м; 


2 2-2,98- ІОЮ-1,18-10,26 

В = 2,98- 10іо-66,6= 198,5-101° Н-м 2 . 
Для всей несущей системы по (ІІІ.58): 

10,26- ІО 12 , 17,6-101* 


б®= 198.5-10Ю + - 
По формуле (ІІІ.57) 


2,37 


-+- 


2,9 


1 -К'й'( м ' ,огП+ " 

^-іЛйН 2 ' з7 " > - ,г+ 


198,5-ЮЮ 

10,26 


17,6-10,26 


= 1238,3-ЮЮ Н-м 2 . 

^ = 2,065- ІО - 2 1/м; 

-1 = 10,64- ІО -2 1/м. 

= 2,3343- ІО -6 1/м 4 ; 


По формулам (е) и (д) 

в 4 = 2,065 2 -10,64 2 - ІО -8 — - 
Р 2,76-6,66-198,5 2 -10» 

2 р* = (2,065 2 + 10,64 2 ) ІО -4 = 117,474-10~ 4 1/м 2 ; 
М.!= 1,422 -ІО -2 1/м; р,= 10,745- ІО -2 1/м. 

По формуле (г) 

117,474- ІО 2 _ 6,66-10* 10 4 

2,3343 ~ 2,37 ~ 10,745* 


»*= - 


= 4664,85 » 



Аналогично определяем ш ь а также т 2 и т 3 , предварительно вычисли» 
для сечения х=Н по таблицам гиперболических функций 

зЬ ц х Н = 1,1035; сЬ Н = 1,4892; ц 2 Н = 669,715; 
сЬ р 2 // = 669,715 

и учитывая, что М Т (Н) по (11.14) равен 135,15-10 е Н-м. 

Подставляя эти величины в (III.55) получим для семи рам в сечении 

X ==// 

= — 1,9639-10 6 [ 80,205 — 51,2068 + 26,2891 — (—0,1778 + 26,2647)-1] + 
+ 64,8915- ІО 5 = 7,5419- ІО 6 Н. 


Используем эти результаты для определения Ы 1 . которое входит в фор¬ 
мулу (III.59), 

/V" = — 1,9639-10» X 

X [1,422 2 -10— 4 ( 80,205-51,2068) +10,745 2 • 10~ 4 (26,2891+0,1778-26,2647)]- 


— 0,258-80-10 3 
~ 2,9-12,383 

По формуле (ІИ. 59) определим 


= - 1035 Н/м*. 
на две проемные диафрагмы 


Л!» = 1() 1 26 [2,76-10 -8 -198,5- 10і° (— 1035 — 2,065*- ІО -4 -?, 5419-10®) + 
+ 135,15-10®] =59,2-10® Н. 

Используя вычисленные фрагменты (а)—(г), определим аналогично 
предыдущему момент в широком столбе диафрагмы по формуле (ІІІ.56). 
Таким путем найдем 

12,29-5,1 

М 1 = 12,29-10® Нм и М 2 = — ! -— 10®= 4,43-10® Н-м. 

14,1 

По формуле (II 1^0) проверим точность расчета 
ЛГ = (4-12,29 + 2-4,43 + 5,92-10,26) 10* + 7,542-10®-17,6 = 131,5-10® Н-м, 
135,15—131,5 

т. е. ошибка составляет: -—— - 100 = 2,7%, 

135,15 


что можно считать удовлетворительным для расчета на логарифмической 
линейке. При выполнении вычислений следует с большой точностью опре¬ 
делять те величины, которые составляют разности близких чисел, умножае¬ 
мые затем на большие числа. 

В рассмотренной несущей системе жесткие рамы воспринимают момент 
в сечении х=Й 

А1р=7,642-10®-17-6=113,1 -10® Н-м, т. е. около 10% общего внешнего момен¬ 
та М*(Н) =135,15-10® Н-м. 

Без учета продольных деформаций колонн имеем М р =49,39-10® Н-м, 
т. е. этот момент, а значит и усилие А, в колоннах рам завышается в 1.5 
раза. Это говорит о необходимости учитывать продольные деформации ко¬ 
лонн в узких высоких раімах. 

Пример 9. Расчет арматуры предварительно-напряженной вертикальной 
диафрагмы (§ 2 гл. IX). Исходные данные ЛІ ” =500->10 4 Н-м; М„ = 
= 600-, ІО 4 Н-м; 1Ѵя=Э00-Ю 4 Н; А=330-10 4 Н. Сечение диафрагмы (6Х 
Х0,2) м. Марка бетона 300. Панели диафрагмы изготовляют в вертикаль¬ 
ных формах, а потому /? пр = 135-10®-0,85= 115-10* Па. 



:ет ведем без учета арматуры, площадь 


Предварительный расч 
которой еще неизвестна. 

По формуле (IX. 19): 

М п в 500-10*-6 

а в = = 0 , 2 - 6 * 

н _ зоо-іо* 

р ~ 0,2-6 


417-10* Па; 
50-10* Па, 


следовательно, растяжение возникает. 

Проверим условие (ІХ.20) при следующих дополнительных данных: 


115 -10»+ 250-10* (1- 

1 + 1,2 


- = 513-10* Па>Од = 417-10* Па, 


т. е. условие формулы (ІХ.20) соблюдено. 
Согласно (IX. 18), 




417-10*- 


1,2 - 300-10* 
2 


= 100-10* Н. 


Полагая потери равными 2000- ІО 5 Па, найдем: 

®и = 0,75-17 000-10» -2000-10»= 10800-10» Па; 


100-10* 
10 800-10* 


9,26- ІО -4 м*. 


Принимаем четыре пучка 1205 В-ІІ у каждой кромки диафрагмы Р в — 
=9,38-10 _ * м*. Арматура располагается в канавках, натяжение осуществля¬ 
ется на бетон (рис. ІХ.1І). 

Проверочный расчет 
По формуле (ІХ.14): 

. 20-10 10 

Р п = 6-0,2 + 2-9,38- ІО -4 -= 1,213 м*; 

2,9-101° 

0 9-6 а 2 94 а 

У п = * 6 + 2-9,38-10~ 4 -6,92 — 1 = 1,239 м 3 ; 


500-10* 

1,239 


405-10* Па; 


300-10* 

1,213 


= 248-10* Па. 


Условие (IX. 19) по-прежнему соблюдено. 

Уточненные потери равны 1800-10* Па. Тогда: 

«и = 0,75-17 000-10*- 1800-10»= 11000-10* Па; 

= 9,38-10 4 • 11 000-10* = 103,1-30* Н. 

Напряжения на кромках диафрагмы по формулам (IX.15) и (IX.16) 
составят: 


1,1-248-10*+ 1,2-405-10* 


2- 103,4-10* 
1,213 


= 92,95-10» < 7? П р = 


115-10* Па; 


185 




Рис. Х.5. Схема плана (а) и плоская расчетная 
схема (б) 16-этажного жилого дома (к при¬ 
меру расчета 11) 


248- ІО 4 — 465- ІО 4 + 


т. е. условия прочности и 
трещиностойкости обеспече¬ 
ны. 


Пример 10. Проверка 
по формулам § 1 гл. IX не¬ 
сущей способности стеновой 
панели при косом внецент- 
ренном сжатии. Размер па¬ 
нели 4,5X2,62X0,14 м. Бе¬ 
тон с прочностью на сжа¬ 
тие 20 МПа. Армирование 
406— АІ на іі пег. м с каж¬ 
дой стороны панели. Экс¬ 
центрицитет в плоскости па¬ 
нели е„=0,5 м, из плоско¬ 
сти е 2 = 0,03 м, N = 2,1 МН. 
Предварительно вычислим 
Ы ѵ , Ы г и Мц. По формуле 
(1Х.8) 


0,5 0,14-4,5*.76,5-10» + 2100-10»-[0,566 ( 4,5 - 0,02) + 
0,54,5 + 0,5 


+ (4,5* — 4-0,5®) 1,13] ІО -4 
0,5-4,5 + 0,5 


= 41,4- ІО 6 Н = 4,14 МН. 


В формулу для Иг входит коэффициент т|, определяемый поСНиП 11-21-75. 
Подставляя в формулу (IX.9) т)=1,58 и другие известные величины, по¬ 
лучим Мг=2,77 МН. 

Аналогично по (IX. 10) определяем #„=5,27 МН. 

Полная несущая способность панели, согласно (ІХ.7), 

N = 2 ’^^ 14 = 2,18 МН>2,1 МН, 


т. е. прочность панели достаточна. 

Для сравнения рассчитаем эту панель по формулам [44]. Для случая 
2 по п. 4.118 найдем то же значение # 2 = 2,77 МН. #„ ввиду наличия арма¬ 
туры, распределенной по высоте сечения, определяем согласно п. 4.906. 
Принимая л=0, найдем #„=40,4- ІО 5 Н и #„=52,5- ІО 5 Н. 

Полная несущая способность панели будет равна: 

# =- і - і - : — і -= 2,39 МН >2,1 МН. 

"4764" + '277Г~“5Ж 

Предельная продольная сила по этому расчету на 10% больше, чем по 
первому варианту. Это объясняется не учетом в последнем расчете бимомен- 
тных напряжений, которые определяются последним членом в скобке формулы 

Пример 11. Определение усилий в столбах диафрагм 16-этажного зда¬ 
ния (рис. Х.5) от действия горизонтальной нагрузки при следующих данных: 
-9=41,6 кН/м, -09= 1,4,8 кН/м, 0=0,355. 
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М°(Н)= 37,6 МН-м. Расстояния между центрами тяжести столбов и про¬ 
леты перемычек даны на рис. Х.5,а. Жесткость столбов и перемычек рав¬ 
на: б, =7130 МН-м 2 ; В 2 =6550 МН-м 2 ; В э =58500 МН-м 2 ; В 4 =5350 МНХ 
Хм 2 ; В 5 =2410-10 2 МН-м 2 ; йіѵ= 120-1«0 2 МН-м 2 ; 6 = 997530 МН-м 2 ; В п ,= 
= б п2 = 15,4 МН-м 2 ; бп 3 =Вп4=бп5=94,5 МН-м 2 . 

Система уравнений (III.37), записанная в относительной координате 
1 — х[Н, будет иметь вид: 

= 5,177779 Ыу — 3,10277 1Ѵ 3 + 1,59441 Я 3 + 0,91852 Я 4 + 

+ 1,38645Я 4 — 830,5367 с (I); 

= — 0,96085 Л\ + 10,9125 Я 2 + 0,62626 М 3 + 0,36078Я 4 + 

+ 0,54458 Я 5 —326,223 с (/); 

= 42,28031 М 4 + 24,6033 Я г + 46,7788 Ы 3 — 5,87226 Я 4 + 

+ 30,4449 Я 6 — 18237,6931 с (I); 

= — 9,03381 Ыу — 5,25685 Ы г — 14,9952 Ы 3 + 39,3615 Я 4 — 

— 6,50499 Ы 6 + 3736,2091 с (<); • 

= 22,7087 Я 4 + 13,2144 Я 2 + 18,8047 Я 3 + 10,8331 Я 4 + 

+ 20,1852Я 6 — 9795,4384 с (/); 

где с (/) = Я 2 +. . 


Решение этой системы дифференциальных уравнений выполнено на ЭВМ 
для 20 точек по высоте здания по специальной программе МИСИ. В табл. 
Х.З приведены значения (Ѵ« (в Я/10 4 ) для пяти сечений по высоте здания. 


Таблица Х.З 


* 

N1 

Ы, 


* 

* 

0,2 

2,47.12 

0,4916 

10,850 

3,6739 

15,2804 

0,4 

0,6 

5,067 

1,2499 

34,9512 

7,4469 

39,1622 

8,6357 

2,2763 

73,4385 

11,3958 

71,7706 

0,8 

12,2845 

3,4068 

119,8382 

43,8994 

107,6315 

1 

14,2933 

4,0761 

150,1749 

14,3016 

128,6254 

Прим 

ечание. Усилия даны на обе диафрагмы 

данного типа ( 

см. рис. Х.5). 


Пример 12. Определение усилия взаимодействия в швах сборного пе¬ 
рекрытия по рис. ІХ.М.а при следующих данных: нагрузка <7, Н/м длины 
пролета настилов; сечение всех панелей 2,4X0,16 м: пролет а=6 м в пер¬ 
вом варианте и 2,4 м во втором варианте. Воспользуемся системой (ІХ.27), 
поскольку Яз=0. 




Исключая из (ІХ.27) Я] , найдем: 

Рі = -~ (-Р 2 + 3^ р 2 -^д), (а) 

Подставляя Р\ и Р { в первое уравне-.пе системы (ІХ.27), 
получим 

Я‘ ѵ -6^Я'+^Р 2 -к*д. (б) 

Полный интеграл этого уравнения 

Я 2 ( х) = 0! зЬ <р 1 х + 0 2 сН 4. к + /) 3 вЬ ф 2 х + Г> 4 сЬ фг х — д, (в) 
где 

ф1 = КзАа — ,*» /8 = 0,4142Л; | ^ 

ф 2 = КзА* + Л 8 /'8 = 2,4142*. ) 

Подставляя в (а) Я 2 , и Я 2 , находим с учетом (г): 

Р\ (де) = 1,414 (Ох зЬ фх х + 0 2 сЬ фх дс — 0 3 зіі ф 2 х — 0 4 сЬ ф* х) — 2?. (д) 

Граничными условиями для определения Ох .0 4 будут: 

р* СО) = Ях (0) = 0; я 2 (у) = Яі (у) = 0. 

Из первого условия находим 

0 2 — 0 4 = 2<//1,414; 0 2 + 0 4 = 9 

и, следовательно, 

О, = 1,207 д\ 0 4 = — 0,207 </. 

Из второго условия 

Ох = — 1,20711і ; 0 3 = 0,207 ІЬ . 

2 2 


Проверкой может служить Р(а)= 0. 

Экстремальные значения сил взаимодействия в середине пролета: 

Я , (^) = Л- 1 + — 1 ; 


сЬ (0,5 фх а) сЬ (0,5 ф 2 а)]’ 


= 1,414 ^ — 1,414 + 


1,207 


0,207 1 


сЬ (0,5 фх о) ~ сЬ (0,5 ф 2 а)] ' ) 

Обратимся теперь к величине к 2 (ІХ.24), от которой зависят значения 
Фі и ф 2 . Для плоских плит момент инерции свободного кручения при 6/6 = 
=2,4/0,16 


^-т(т5— 1 

и, следовательно, к г = 1,166 1/м 2 ; А=:1,079 1/м. 

По формуле (г) фі =0,447 1/м; ф 2 =2,605 1/м. По формулам (д) и (в) 
определяем Я, и Я 2 для сечений дс=а/2, а/4, а/8. Эпюры этих усилий для 
пролетов 6 и 2,4 построены на рис. IX. 14. Экстремальные значения Я ( в се¬ 
редине пролетов приведены в табл. 1Х.2 (§ 3 гл. IX). 
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Расчет по приближенному уравнению (ІХ.32) приводит к системе ал¬ 
гебраических уравнений: 

Рі («х+і)-я 2 <«і-і) =-«<?; 1 

Л («!—!)—2Р, (и 1 +1)=0. і ж 

При к-= 1,165 1./м 2 имеем по (ІХ.ЗЗ): и=—^-=5,25 для пролета 

а = 6 м и и=0,84 для пролета 2,4 м. Соответственно и,= и = 4,37 н 0,7. 

О 

Результаты решения системы (ж) при этих данных и сопоставление их с 
результатами точного расчета см. в табл. ІХ.2 в § 3 гл. IX. 

Пример 13. Определение усилий в швах сборного перекрытия по рис. 
IX.14, б, в при следующих данных: пролет а=5,88 м, панели пустотные с 
характеристикой А 2 =3,14 (условие заимствовано из [1] § 4, 5 гл. II). 

Система уравнений при Яі=0 имеет вид (ІХ.28). Исключая из нее Я 2 , 
как это показано в предыдущем примере, приходим к одному уравнению 
четвертого порядка: 

Р 1 3 ѵ — ЮРР 3 + 5РР г = — 2**д. (а) 

Полный интеграл этого уравнения 

Я 3 = Сі зЬ х + С* сН рі х + С 3 зЬ р 2 х + С 4 сЬ р 2 •* — 0,4 д, (б) 

где Ці=і1,29; р 2 =5,46. 

Постоянные С)—С 4 определяем из тех же граничных условий, что и в 
предыдущем примере. 

С, = —С 2 =—0,393 д; С 3 =—С 4 =—0,07 д. 

Подставляя значения постоянных, определяем по формуле (б) усилие 
Рз для сечений по длине х=а/2; а/4; а/8; а/1б. Соответствующие значения 
Р 3 равны: —0,391 д, —0,343 д, —0,248 д, —0,156 д. Аналогично определяет¬ 
ся Р 2 , которое для сечения а/2 равно—0,195 д. Приближенное решение 
(4Х.32) приводит к системе алгебраических уравнений, где и по (ІХ.ЗЗ) для 
х=а/2 равно 13,56, а и і = 11,3: 

' —ЙЯ 2 12,3+10,3 Я 3 =0; 

10,3 Рх-2Рз 12,3—10,3 Яз= 13,56 д. 

Решая эту систему, находим Я 3 =—0,441-д, Я 2 =—0,185 д. 

Знак минус при величине усилий получается из-за того, что .за положи¬ 
тельное направление сил Рі(х) принято направление сверху вниз на левую 
кромку каждой панели (рис. ІХЛЗ, в). Для правой половины перекрытия это 
направление совпадает с расчетным и силы Рі(х) будут получаться со зна¬ 
ком «плюс». 

Для схемы рис. ІХ.14,в нагрузка расположена на крайней панели — 
симметрия отсутствует и число неизвестных возрастает до четырех (Я,= 
= Я 6 =0). 

Решение системы четырех дифференциальных уравнений потребовало 
бы использования ЭВМ. Поскольку решение другим точным способом полу¬ 
чено в [1], решим для сравнения эту же задачу приближенно с помощью 
уравнений (ІХ.32). 

Система алгебраических уравнений (ІХ.32) для данного примера име¬ 
ет вид: 

2 Я 2 ( Ыі +1)-Я 3 (и х — 1) = 0; 

Я 2 («і — 1) — 2Я 3 ( Иі +1)+Я 4 («х — 1) = 0; 

Яз («і- 1)-2Я 4 («х+1) + Я 4 (их— 1) = 0; 

Я 4 («х- 1)-2Я 5 ( Иі +1)=ид 8 . 

Решая эту систему при и= 13,56 и «1=11,3 (см. предыдущий пример), 
находим: Я 5 =—0,709 д; Я 4 =—0,377 д; 



а) В) 



а — эпюры усилий и графики перемещений модели ядра; б — план модели ядра с 
проемами; 1—6 — номера столбов после введения фиктивных швов в углах 

Рз— — 0,192 Л>=—0,081 <?, что достаточно близко соответствует точному 

решению, полученному в [1] (см. § 3 гл. IX, табл. ІХ.2). 

Пример 14. Расчет модели проемного ядра жесткости (рис. Х.6) на 
действие крутящего равномерно распределенного по высоте момента 
т,=90,9 Н-м/м. Материал модели — оргстекло с Е=3,2-10 9 Н/м 2 ; 0 = 

= 1,3- ІО 9 Н/м 2 ; высота модели Я=136 см; высота этажа й э =3,75 см; вы¬ 
сота перемычки = 1,25 см. 

Для расчета по формулам гл. III—IV введем в углах ядра фиктивные 
швы (см. рис. Х.6). 

При составлении системы уравнений (ІИ.24) —(III.29) необходимо об¬ 
ратить внимание на рис. ІІІ.6, из которого следует, что перерезывающая си¬ 
ла в шве (реальном или фиктивном) нумеруется начиная с элемента, име¬ 
ющего алгебраически большую координату. На рис. Х.6 показана такая ну¬ 
мерация для рядов связей 1 и 2, расположенных параллельно оси У. 

Кососимметричная нагрузка, воздействуя на симметричную систему, 
приводит к следующему распределению внутренних усилий (рис. Х.6): 

ЛГ Х = Я« = — Я* = — Я* = Я; 

ЛГ, = V. = 0; ' 

0*1 = Ча = — См = — Обэ; 

Система уравнений содержит два неизвестных: продольную силу в стол¬ 
бе Ы(х) и бимомент Т(х). 
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По формуле (III.25) при Ч и М в , равных нулю, имеем: 

. 1 ( 2 N Гл \ 

Сі2_ *»І9»| \А ~ В кр 2М, Н- (3) 

По формуле (ІІІ.26) 

ігб, " _ *. |и ‘ |) ]- 161 
Согласно (III.24), 

= 0І2 - <2бі • (В) 

Подставляя (а) и (б) в (в), получим: 

N" = аN^рт, (г) 


[ 

Ч 


V «іа I Уп I *ві I Ун I , 


&кр \ «12 I Уп | 

По формуле (ІѴ.З) с учетом (ІѴ.7) 


2 «і У» + 2 еі I Улі I 
«ві \Ун\ ^ 


" — т 5 + 2 ° иі ® иі — + С 1* 0[2 + с 23 Огз + С 43 043 + с 54 054 + 

и<—1,2 

+ Ой + с»і 0 61 ; 

С в 1 = С 2 3 = — С 43 = — С в6 = Уы 2 в1 — 2,х у іг \ 
с і2 — — с »4 = Уп гі 2 ; Оіг = — 0б4 ■> 

Обі = Огз = ~ О43 = — 0б5 • 


Отсюда: < 

7 

Из (а), (б) и (д) имеем: 


Здесь 


2 

ѵ = -^Гр 


' = ^3 + 2 0 x 2 0і2 + 4 0 61 . (д) 

Т" = т 5 + уТ — 6Ы. (е) 

«12 г 12 I Уп I . 2 Сдх (г 8Х Уі + 2дх 1 У»і |) 1 _ 


’кр I «12 I Уп I 
6 = — 


-+ 


Ы" — а N + Р Г = 0; 
Г" — у Г + б N = т 3 . 
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При абсолютно жесткой заделке в основание граничные условия для этой 
системы принимают вид: 

дт (0) = 0; № (Я) =0; І 

Т (0) = 0; Г (Я) — ш 3 Я. ) (И) 

Вычислим входящие в систему (ж) коэффициенты: 

0,5-1,25 3 

В п = 32- 10* ’■ 12 -= 26 040 Н ем 2 . 

Для оргстекла по формуле (Ѵ.13) 

Ѵх= 1 +2.75 1 +2,75 = 1.447. 

По формуле (Ѵ.14) 


«12 = 


3,75-3,1» 


12-26040-8,15 
Из (Ѵ.21) при йф по рис. Х.6 и х=ГІРс 
е Р=Р Х + Р, + Р Ъ \ ?ст = Р»\ 

1,8-(2,775 + 6,10) 

= Г 


1,447 = 6,3475-10 см/Н. 


= 13,81 -10— ъ см/Н; 


13-10*(12,2 + 2-5,3)-0,5 
+ = 5^, =32- ІО 4 -5,05-0,5 = 0,808 -ІО 3 Н. 

По формуле (Ш..19) 

Я кр = 4-6,1 2 .1,717-10* + 2-6,85 2 -27,312- 10 е = 2817-10» Н-с 


1 


0,808 \ 63,475-8,15 

1 / 8,15-6,1 


- + 


1 


13,81-2,775 
6,85 + 6,1-2,775 


-1 =0,03708; 

| =—0,00050973; 


' 2817 [ 

2 (6,1-2,775 + 6,1-6,6) (6,1-6, 
13,81-2,775 


6,1-8,15-6,1-8,15 
63,475-8,15 
+ 6,1-2,775) ' 


6,1-2,775 + 6,1-6,6 \ 


С учетом вычисленных коэффициентов система (ж) запишется так: 

Г Я" —0,03708 Я —0,00050973 7’ = 0; 

I Г" — 0,12787’ — 6,9П7Я = 90,9. 

Эта система может быть решена методом конечных разностей или не¬ 
посредственным интегрированием. 

На рис. Х.6 показаны результаты ее решения в виде эпюр усилий по 
высоте ядра. Максимальные значения этих усилий: Т(Н) = 49 879 Н-см 2 ; 
Л (Я) =-336 Н; С? 12 (х= 108) =27 Н/см; <2 в1 (х= 123) =36,5 Н/см. 

Угол закручивания Ѳ(х) определен согласно формуле (111:31) двойным 
интегрированием функции Т(х). Для учета сдвига в заделке ядра, который 
не отражается в граничных условиях (и), надо к результату добавить 



а) 6) 



Рис. Х.7. Схема плана несущей системы с уголковой диафрагмой 
а — план заданной системы; б — деталь уголка с введенной связью; О — центр жестко¬ 
стей для преобразованной (расчетной) системы; (У — то же, для заданной системы с 
монолитным уголком 


[где Р — площадь сечения стенки ядра; р — средний радиус (ІѴ.34)] либо 
при интегрировании (ІІІ.31) принять второе граничное условие Ѳ'(#) = 
=М(Н)/ОРр 2 . Тогда Ѳсдв будет учтен автоматически. 

Эпюры (рис. Х.6) сопоставлены с экспериментальными, показанными 
пунктирам. 

Пример 15. Определение усилий в несущей системе (рис. Х.7). Система 
содержит столб углового поперечного сечения. Для расчета, согласно указа¬ 
ниям § 1 гл. III, этот столб условно расчленяем на два прямоугольных 
(полки уголка) и соединяем их связями сдвига с характеристикой 5=0 (рис. 
Х.7,б). Исходные данные /ц=/ 2 »=2,083 м 4 ; / 1ѵ =/ 22 = 0,003 м 4 ; / 3 * = 16,67 м 4 ; 
7зѵ= 0,0067 м 4 ; Е= 1; / кр і=1668 м 4 (ІІІ.19); /*„=3,12 м 4 . 

Положение центров жесткостей для заданной и преобразованной систем 
определено по (ІІІЛ) и показано на рис. Х.7. 

Согласно (ТІІ.24), (III.27) и (111.29), учитывая, что связь направлена 
по оси г, получим: 

■ _ 26,7 -Ь А7 а 24,1—0 1 

818 1 - 0,003 + 2,083 + 0,007 2,6 * 




N1 

+ 


(УѴ, 2,4 — ІѵР у ) (—2,4) Т 


16,67 + 2,083 + 0,0 


(—2,4) 26,7 


Так как 1Ѵ 2 = — IV! и 5, а =0 (связь совершенно жесткая — обе полки угол- 
в действительности монолитно соединены), то, согласно (ІІІ.20), 

Т = М° у 3,6+[(—2,4) 26,6—(—2,6) 0] ^ = 3,6^ — 63,8 Л+ 


3,071 N1 = 0,1026 44° , т. е. ^ = 0,0334^. 

Покажем, что в данной системе не возникает кручения, хотя плоскость 
действия внешнего момента Л4® не совпадает с центром жесткостей преобра¬ 
зованной системы с разрезанным уголком. При отсутствии кручения дол¬ 
жен распределиться между двумя заданными столбами (уголком и диафраг¬ 
мой) пропорционально их моментам инерции. Проверим, какое распределе¬ 
ние Му получено из решения (а). 
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Рис. Х.8. Пространственная 
несущая система (к пример} 
расчет 16) 

а—план; б — фасад (вертикаль 
ный масштаб уменьшен вдвое) с 
линиями центров жесткостей ( 1 ) и 
центров кручения (2) 


*) 



Мі „ (X) 


Г 1 —0,0334-2,4 


26,7 (3,6 — 63,8-0,0334 )1 
1668 ] 


= 0,152 Л*° . 

Полный момент на уголковый столб равен №^+N18), т. е. 
М и = 0,152 М у +0,0344 М° у -2,4=0,232 Лі“, 
а исходя из распределения, пропорционального /*, при /ц»= 
монолитного уголка 


М Ѵ1 


М° у - 4,97 
4,97+ 16,67 


= 0,23 А!)), 


=4,97 м 4 для 


т. е. распределения совпадают. Следовательно, кручения нет, и принятие в 
расчете условного центра изгиба (жесткостей) для преобразованной си¬ 
стемы не вносит никакого искажения в результаты расчета. 

Пример 16. Определение усилий в несущей системе (рис. Х.8,а). Здание 
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20-этажное (//=56 м); связевой каркас не участвует в восприятии горизон¬ 
тальных нагрузок; столбы / и 2 объединены перемычками 5 12 = 176/Е; Ві = 
= Ва=В 3 =В 4 =2,08Е; й 12 =0,286/В. Согласно определению, данному в 

§ 2 и 3 гл. III, данная несущая система относится к классу плоско-парал¬ 
лельных с диафрагмами, не имеющими общих точек, поэтому для ее расчета 
можно воспользоваться формулами (ІІІ.94) — (III.99). На первом этапе расчета 
определим по формуле (ІІІ.63) усилия N в столбах 1—2 при плоском изгибе 
от Му= 1 -х 2 . Действию М° г сопротивляется только столб 4, поэтому М,=М° г 
Результаты вычислений для 5 уровней по высоте здания сведены в табл. Х.4, 
причем: 

Л?! = Мг = М, = (Іх*—й7); 


N7 + Мі+ М г . 


Таблица 


Х.4 


- 

м 


° т М 1 

N 

ѴИ, =АІ, 

<2 

2,01 

4,06 

2,01 

5,02 

—,10,37 

14,4 

14 

196 

98 

39,2 

—26,5 

221 

28 

784 

392 

103,5 

19,7 

764 

42 

1764 

882 

187,5 

150 

1613 

56 

3136 

1568 

242 

481 

2655 


Второй этап расчета состоит в определении усилий, вызванных поворо¬ 
том здания в плане от крутящих моментов — 6 и Му г м (см. рис. Х.8)|. 

Так как столб 4 является единственным, параллельным оси г, то кривая цент¬ 
ров кручения (§ 3 гл. III) лежит в плоскости этого столба (</м = 6=ооп5І), 
и потому усилия в этом столбе от поворота здания в плане не возникают. 
Координаты центров кручения г м в рассматриваемых уровнях найдем по 
(ІІІ.98). Например, для заделки (х=56 м) 

2655 (-12) 4-481.12 32 м 

3136 

Дальнейшие вычисления сведены в табл. Х5. 

От поворота в плане под влиянием М®, например в заделке столба 3, по 
формуле (Ш.95) 

- 1568-6 481 (12 + 8,32) 

481-20,32»+ 2655-3,68* 

В заделке диафрагмы 1—2 

А 0 = - 1568-6-2655 (-3,68) 
д 481-20-32*+ 2655-3,68» 

^з =—М ®, как и должно быть в силу очевидного равенства, —Л4® -6= 


й.-- 


=М 3 -2‘ 

При действии Му 

Л 


Мг = (-Лф = 


по формуле (ІІІ.95) для сечения х=56 м 
До, 3136-8,32-481-20,32 


481-20,32*+ 2655-3,68» 
Дальнейшие вычисления сведены в табл. Х.б. 


7* Зак. 99 
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Таблица Х.5 



Щ 

+ 

+ 

1 

От Л<0;АГ,=_ М° 
(III. 95) д 

о* м °у 

Ѵ« 

5 В 

ЛГ,=-ЛІ° 

<Ш.95) Д 

*°д « м я+ 

+ 

м,=м, + 

+ 

2,01 

74,5 

86,5 

62,5 

—0,5 

12,46 

1,94 

2,09 


14 

15,2 

27,2 

3,2 

-24,5 

124 

97,5 

97 

97,8 

28 

11,4 

23,4 

—0,6 

-98 

372 

392 

392 

391,4 

42 

9,95 

21,95 

—2,05 

—221 

731 

881 

882 

883 

56 

8,32 

20,32 

—3,68 

—392 

1087 

1568 

1568 

1568 


Те же результаты можно получить, пользуясь центром жесткостей по 
общим формулам § 1 гл. III. Например, при действии М° у по формулам 
(ІІІ.24), (ІІІ.25) с учетом (ІІ-ІЛ9), (111.20) 

- -і» {.ж ^- т ••••■ 

Г "г , 1х*-4 + (-7) (-8) Ыг 1) 


Учитывая, что'Л/ 2 =—(Ѵ ь приведем предыдущее уравнение к виду У] = 
=0,0112 —0,000682 х*. 

Решаем это дифференциальное уравнение для примера методом конеч¬ 
ных разностей (§ 3 гл. III и рис. ІІІ.14). Для четырех расчетных уровней: 
х=14, 28, 42 и 56, т. е. при шаге А=і14 получим систему: 


0 — 2 «! + «,= 14* (0,0112 — 0,000682-196); 

Иі — 2и* + ц 3 = 14* (0,0112л, —0,000682-784); 
л, —2 л, + м 4 = 14* (0,0112л, — 0,000682-1764); 

2 (л, —л 4 ) = 14* (0,0112 л 4 — 0,000682-3136). 

Решение этой системы дает непосредственно значения ІѴі в четырех рас¬ 
смотренных уровнях. Например, для х=28 м имеет: У 1 = л 2 =54,3. Зная N ^ , 
определим по формуле (Ш.ЗО) моменты в столбах 1 и 2: 


/ 784 - 54,3-7 (-8) [784-4+(-7) (-8) 54,3] \ = 

\ 6,24 + 2-2,08-8*+ 2,08-16* ) ’ ' 


Полный момент, воспринимаемой диафрагмой 1—2 в сечении х=28 м, 
М д =54,3-7+2-5,7і=391,4, что практически совпадает с результатом, получен¬ 
ным путем, приведенным в табл. Х.5. Для других сечений значения М° д , найден¬ 
ные по общим формулам (ІІІ24), (II 1.25), приведены в последнем колонке 
табл. Х.5. Как видно из табл. Х.б, результаты расчета обоими способами сов¬ 
падают. Отметим, что решение уравнения (ІІІ.24) в конечных разностях при 
большом шаге А=0,25 Н дало тачные результаты. 

Линия центров кручения (ІІІ.98), согласно значениям г„, приведенным 
в табл. Х.5, построена на рис. Х.8,б. Так как несущая система плоскопарал¬ 
лельная, линия центров кручения представляет собой плоскую кривую, ле¬ 
жащую в плоскости столба 4. 
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Пример 17. Сравнение вариантов конструктивного решения здания с ро¬ 
стверками (рис. VI.4). Сравнить в экскизной стадии под действием ветровой на¬ 
грузки следующие варианты конструктивного решения многоэтажного здания 
с ростверками размером в плане 30X30 м и высотой Л=161,8 м. 

1. Несущая система — прямоугольное ядро с размером в плане 12.6Х 
Х12,6 м, толщина стенки 6=60 см, ростверк коробчатого сечения (рис. Ѵ1.5,а) 
высотой А=3,3 м расположен вверху ядра. 

2. Ядро с размером в плане 12,5X12,5 м, 6=50 см, ростверков три (см. 
рис. 1.10) высотой 3,3 м каждый, расположены на отметках 49,5, 99 м и ввер¬ 
ху здания. 

Для расчета принимаем основную систему по рис. ѴІ.4,б и пользуемся 
формулами § 3 гл. VI и § 2 гл. II при /7=50,2 кН/м и а=0,28. 

Изгибающий момент в любом сечении ядра жесткости от горизонтальной 
нагрузки находим по формуле (II.1.4). Момент в заделке 




= 438 000 кН-м. 


Эпюра М показана пунктиром на рис. 1.10,в. 

Вначале выполним расчеты в предположении бесконечной жесткости ро¬ 
стверка. 

Вариант I. Для определения перемещений б 4і и 6 (р вычисляем изгиОную 
жесткость ядра, осевую жесткость колонны и коэффициент к (ІѴ.38) для пла¬ 
на здания по рис. ѴІ.4,г — д. 

ЕУ = 33-10«-346,7= 11441-10* кН-м 2 ; 

ЕЕ = 26-10* 0.488= 13-10* кН; 


По формуле (ѴІ.36) 

^іі = ( 


8,1 2 -30 2 




11 441 10* ' 13-10* 

По формуле (ѴІ.37) и по рис. (ѴІ.4,в) 

1562 10* 8,1-30 
1144110* 


5ір = - 


) = 8 , 1 . 

) 148,5 = 8,1— 4 . 
— 3300-10~ 4 . 


Решая уравнение (ѴІ.35), находим: 

. 3300-10 -* 

1_ 8- ІО -4 


= 413 кН. 


Определяем изгибающие моменты в ядре жесткости по формуле (ѴІ.39). 
М (0) = 413-8,1 30 = 10 040 кН-м; 

М,(Н) =438000- 10040 = 427 960 кН м, 
изгибающий момент в узле примыкания ростверка —по формуле (ѴЬ40) 
30—12 

Л4р = 8,1 -413 ---= 31000 кН м. 


Вариант 2. Вычисляем изгибную жесткость ядра и осевые жесткости ко¬ 
лонн: 

ЕЕ = 288,2-29-10* = 8358-10* кН м 2 ; 


ЕРі = 19-10* кН; 
ЕЕ* = 13-10* кН; 
ЕЕ* = 5,2-10* кН. 
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Определяем перемещения по формулам (ѴІ.36) и (ѴІ.37): 

/ 8.1*-30 2 2 \ . 

о,і о» , , —^— 49,5 = 3,5- ІО -4 ; 
1 V 8358-10» 12-10*/ 


5.2-10* ) 


8358-10* 

-4 638 010-8,1 30 
8358-10* 

-12 827 190-8,1 30 


8358-10* 

Решая уравнения (ѴІ.35), находим: 


= — 0,135; 

= -0,374. 


По формулам (ѴІ.39) и (ѴІ.40) определяем изливающие моменты в ядре 
и в ростверке. Эпюра изгибающих моментов показана на рис. 1.10,в. 

Как видно из расчетов, осевая жесткость колонн весьма незначительно 
влияет на величину перемещений би. Поэтому для предварительных расчетов 
(например, для отыскания оптимального расположения растверков по высоте 
здания) можно получить простую формулу для определения продольных сил в 
колоннах, полагая в формуле (ѴІ.36) и (ѴІ.37) осевую жесткость колонны 
ЕР равной бесконечности. Тогда по формуле (ѴІ.35) 

Х = йІкЬНі. 

Для варианта 1 по этой формуле 


15 620 000 
_ .8,1-30-148,5 


= 431 кН, 


что мало отличается от полученной ранее Х=413 кН. 

Для уточнения усилий для варианта 2 производим расчет с учетом подат¬ 
ливости ростверка. 

Определяем изгибно-сдвиговую жесткость ростверка и площадь сечения 
его стенок: 


Яі 



4 ; Рст = 

5—1 

5+1 


,83 м 2 ; 

= 49,92. 


По формуле (ѴІ.44), принимая в ней х по (ѴІ.48). 


11,610*-4,83-8,1*-3 
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Вычисляем перемещения: 


= б л = б м = 

б 82 = — 

/ 8,1 а -30 а 

2 \ 

( 8358-10» + 

19-10» / 

/ 8.1 а -30® 

2 ^ 

Ч 8358-10» + 

13 -10» ) 

1 в.Р-ЗО 2 

2 


8358-10® 5,2-10* 


12-833-10» 

8,1 а •30 3 


= - 1,77- ІО -4 ; 


6-833-10» 
8,1 -30® 


= 5,9- ІО -4 ; 


— =7- ІО -4 . 


Грузовые члены остаются без изменения. 

Имеем систему уравнений (ѴІ.43): 

7,06*! — 1,77 Х г — 0,374-10® = 0 ; 

— 1,77 *! + 5,9* 4 — 1,77 * 8 — 0,135- ІО 4 = 0 ; 


— 1,77*2 + 7,0*3 — 0,021-10*= 0 . 

Решая систему уравнений, находим: 

*і = 601,3 кН ; ** = 481 кН ; *, = 153 кН . 

По формулам (ѴІ.39) и (ѴІ.40) вычисляем изгибающие моменты в ядре 
жесткости и в ростверке. Значения изгибающих моментов (см. рис. 1.10,в) в 
ядре для варианта 2 с учетом и без учета податливости ростверков сведены 
в таблицу: 


Изгибающие моменты. 
кН-м 


В сечении х=0 
В сечении х—Н 


учетом податливости 
ростверков 


Без 


36 037 
137 390 


учета податливости 
ростверков 


Как видно из таблицы, податливость ростверков значительно изменила 
в данном примере усилия в ядре и колоннах, что говорит о необходимости ее 
учета в расчетах. 

Сравнивая варианты 1 и 2, видим, что даже при неучете податливости 
ростверка изгибающий момент в заделке ядра по варианту 1 втрое превы¬ 
шает тот же момент по варианту 2. Если и в варианте 1 учесть деформатив- 
ность ростверков, эта разница еще возрастет. 

Рассмотренный пример показывает, что вариант 2 конструктивного реше¬ 
ния более целесообразен и может быть выбран за основу детальной разработки 
проекта здания. 



ПРИЛОЖЕНИЯ 


1. ВЫВОД УРАВНЕНИЯ (111.44) И ОБОСНОВАНИЕ РАСЧЕТНЫХ ФОРМУЛ 
§ 3 ГЛАВЫ III 


Действие горизонтальной распределенной нагрузки. Полный внешний изги¬ 
бающий момент М г в любом сечении х диафрагмы (см. рис. 1.2,а, б) будет урав¬ 
новешен суммой внутренних моментов: 

М г =2М-\-Л/Ь, (1.1) 

где N — нормальная сила в столбах, возникающая под действием горизон¬ 
тальной нагрузки за счет сопротивления связей изгибу и сдвигу. 

Так как момент М можно выразить через угол наклона столба а, то вы¬ 
ражение (1.1) приводится к уравнению с одним неизвестным N. если известна 
зависимость а от N. Установим эту зависимость для случая соединения стол¬ 
бов перемычками. 

Нормальная сила N создается как сумма реактивных осевых усилий, воз¬ 
никающих в столбе поэтажно при перекосе перемычек, на некоторую величи¬ 
ну б (см. рис. 1.3,в). Реакция в уровне перемычки в ('-том этаже с учетом ее 
сопротивления только изгибу (сопротивление сдвигу рассмотрено в § 1 

гл. V) 

— 12 В п 

N і = ( 12 ) 

где В п =ЕІ а — изгибная жесткость перемычки. 

Так как перемычки полагаем распределенными по высоте столба, то при 
высоте этажа, равной % реактивная осевая сила в столбе имеет приращение 
на участке ах: 

(ІЫ = Ь (х) іх. (1.3) 


Заменяя б = 6а 2 (ом. рис. Ѵ.2,а), найдем: 

4ЛГ 12 В П Ь 
<1х ~ НР 


Обозначая 


(1.4) 


НР 

8_ 12 В п Ь ’ 

получим 

а 2 = зЫ' 

(штрихом обозначена производная по х). Так как по рис. ІІІ.4 


(1.5) 

(1.6) 


то, зная также и угол а х , сможем выразить полный угол а в функции Ы(х). 

Обозначая с — перемещение сечения х по направлению оси X, Е и Р — 
модуль упругости и площадь сечения столба соответственно, получим элемен¬ 
тарное перемещение на длине йх: 


Д 


N х ах 
ЕР 


(1.8) 
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Интегрируя (1.8) в этих пределах, найдем: 

Теперь можно угол <*і выразить через с (ом. рис. ІІІ.4, пунктир): 

сі — с 2 

а 1= —. 

При отсутствии других сил, проектирующихся на ось х, 

= — N2 = N 

и, следовательно, 




к == 


(ЕР) 2 Ь • 


(1.14) 


Подставляя (1.6) и (1.13) в (1.7), получим искомую зависимость 


а = $ЛГ + к | N ах. (1.16) 


Выражение (1.15) справедливо для диафрагм, рам и рам-диафрагм при 
любых податливых связях (перемычки, ригели, другие связи сдвига), в зави¬ 
симости от вида которых будут меняться в этом выражении только значения 
параметра 5 (см. гл. V). 

Согласно (1.1) и заменяя по (1.2) 2М на — а 'В, получим: 


М г =-а’В + ЫЬ, (1.16) 

где В=2Е1 — сумма изгибных жесткостей столбов диафрагмы или иной 
несущей конструкции. 

Дифференцируя (1.15) и подставляя а' в (1.16), найдем: 


и, следовательно, 


М Г = В (зЛГ-АЛО+ЛГЬ 


Ы" - Я* N = 


М г (х) 
нВ 


(1.17) 
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где 


В» = В + Ык 

жесткость диафрагмы с совершенно неподатливыми связями. 

Исходя из (1.15) можно получить и другую форму записи основного 
уравнения (1.17) — относительно угла наклона а(х). 

Заменяя в (1.15), согласно (1.16), 

м = М' + а' В 
Ь 

после простых преобразований с учетом а(Н)=0 получим: 

а" — А* а = I М г а х — № Г /В ). (1.20) 

Из этого уравнения можно получить уравнение прогибов диафрагмы, 
для чего достаточно продифференцировать его по х и заменить а'" на у іѵ и 
а' на у". Таким путем получим: 

4,‘Ѵ-У У" = ~^ М'-ч(х)ІВ), (1.21) 

Если связи совершенно жестки, то 5=0, так как В а в формуле (1.5) стре¬ 
мится к бесконечности. Умножая на 5 все члены уравнения (1.21), получим: 

-(к + Ь/В) у" = (к/В) М г 
и, следовательно, с учетом (1.19) 

у’ = — (ЛГ/ВО) „ли у ІѴ = у/В°, 

т. е. дифференциальное уравнение сплошного столба, как и должно быть при 
жестких связях. 

Если связи абсолютно податливы, то 5 стремится к бесконечности, приво¬ 
дя к нулю параметр к и первый член правой части уравнения (1.21,). Поэтому 

у ІѴ = Я/В, 

т. е. дифференциальное уравнение шарнирно связанных столбов с жескостя¬ 
ми Ві. 

Решая уравнение (1.17), найдем: 

УѴ(х)=С і5 ЬЯ.д: + С 2 с1,Ях+-^---^-. (1,22) 

Соответственно решением уравнения (1.20) будет: 

а (ж)=с в зЬЯх + С4 сНЯ.х--^у ЛРйх -. П-23) 

где В = В° — В = Ь1к= Е 2 Р 2 Ь*1( 1+Р).. (1.24) 

Постоянные интегрирования С х и С 2 определяя из граничных условий: 

N (0) = 0 ; ЛГ (Н) = 0, (1.25) 

а постоянные С 3 и С 4 — из условий 

а' (0) = 0 ; а(Я)= 0. (1.26) 

Условия (1.25) получаются как следствие того, что М(х) представляет 


(1.18) 

(1.19) 
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собой интеграл от распределенных по высоте столба перерезывающих сил в 
перемычках. При х=0 промежуток интегрирования равен нулю, и значит 
У=0. При х=Н угол наклона оси столба в заделке равен нулю, следователь¬ 
но, равна нулю перерезывающая сила в самой нижней перемычке на уровне 
заделки, т. е. М'(Н)=0. 

Условия (1.26) исходят из того, что при х=0, т. е. вверху здания, момент, 
а следовательно, и производная угла наклона оси равны нулю, а внизу при 
х—Н угол наклона при неподатливом основании равен нулю (случай податли¬ 
вого основания рассмотрен в § 5 гл. II и в § 2 гл. VI). 

Из этих условий находим 

Сі = <; А/Х* в В, (1.27) 


где 


- X Н — зЬ X Н^ІІ сЬ X Н ; 

(1.28) 

С* = ч/Х* в В ; 

(1.29) 

С 8 = {Ь/Х В) с г ; 

(1.30) 

С 4 = (Ь/Х В) Су . 

(1.31) 


Подставляя Сі — с 4 в (1.22) или (1.23), получим расчетные формулы 
усилий и перемещений для диафрагмы или другой одяосвязной конструкции, 
приведенные в § 3 гл. III. 

Действие сосредоточенной горизонтальной силы, приложенной в любом 
месте по высоте. Согласно (1.17), получим для сечения х<и (рис. III.13) 
уравнения (111.50). 

1Г — Х*Н = 0. (1.32) 

Для нижнего участка при х^и с учетом того, что нагрузка равна—1: 

Ы"^Х г УѴ = — Х ~ и . (1.33) 

5 В 

Решением этих уравнений будет соответственно: 

N (х) = Сі зЬ X х + С г сЬ X х (1.34) 

(*<«); 

N (*) =С,8Ь Хх+С А сН Хх (1-35) 


(х>и). 

Добавим к граничным условиям (1.25) дополнительные вытекающие из 
равенства решений (1.34) и (1.35) в общей точке х=и: 

N (и) = N (и) ; N’ (и) = (и) ; 

(•*<“) (*>«); (*<и) (*>«) • (1-36) 


Из первого условия (1.25) непосредственно находим С 2 =0. Из остальных: 


Подставляя Сі — С, 
(ІІІ.86) - (ІІІ.87), 


сЬ (X Н — Хи) — 1 

(1.37) 

1 _ X е 8 В сЪ X Н 

— 1 - зЬ Я. и зЬ Я. Я 

(1.38) 

3 “ X 3 8 В сН X Н 

$Ь X и 

4 Х 3 аВ ' 

(1.39) 

'« в решения (1.34) и (1.35), получим 

формулы 
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Действие вертикальной нагрузки, распределенной по высоте. Как сказано 
в § 1 гл. II, вертикальная нагрузка в общем случае приложена к столбам вне- 
центренно и удельное значение этой нагрузки различно (см. рис. IIЛ и ІІ.2). 
Для расчета ее удобнее привести к центральной удельно равной нагрузке и 
моменту. Сначала переносим силы р ® в центры сечений столбов и добавляем 
соответственно моменты т? =р° е { . Эти моменты в данной системе коорди¬ 
нат положительны, если направлены по часовой стрелке. Согласно (ІІ.2), они 
распределены равномерно по высоте здания. 

Для приведения сил р® и р,-_(_, (ом. рис. ІІ.2) к удельно равным Рі и 
Рі+і воспользуемся условием равновесия 

Рі + Ра = Р? + Рг ’ (1-40) 

а так как силы рі и р 2 удельно равны, то 

РіІЕР 1 = РгІЕР і ; р* = рі ^ = Р Рі , (1.41) 

где Р —по (1.12). 

Подставляя (1.А) в (1.40), найдем: 

рі = <р? + р8)/<і+Р); р» = Р (р?+ р°)/(Н-Р)- (і-42) 

Заменяя р° на р, и р® на рг, следует добавить на каждый столб силы 
±Ар=±(рі — р® ), делающие преобразованную систему эквивалентной за¬ 
данной. Эти силы с плечом Ь создадут момент 

я» в =(Рі-Р?) Ь. (1.43) 

Подставляя в (1.43) значение рі из (1.42), получим: 

т\ 2 = Ь (р°-рр?)/(1 + Р). (1.44) 

Таким образом, заданная нагрузка преобразована к эквивалентной, сос¬ 
тоящей из: удельно-равных центрально приложенных сил р<, рі+і и моментов 
т*, т® +1 и Силы р<, рі+і не создают изгиба и из дальнейшего рас¬ 

смотрения могут быть исключены, моменты т в и т в изгибают столбы и вызы¬ 
вают усилия в связях (см. рис. И.2,6). Связи, сопротивляясь деформирова¬ 
нию, создают усилия N^(x) в столбах. При одинаковом наклоне столбов изгиб 
связей и направление сил различны при действии т э и т в , что видно из 
сравнения рис. І.3,в и ІІ.2,б (влияние т а аналогично влиянию горизонтальной 
нагрузки). 

Задача расчета, как и при действии горизонтальной нагрузки, состоит в 
отыскании усилий Ыі(х) и Мі(х). Под действием момента М в (х)=х2т* 1 
эти усилия определяются уравнениями (1.17), (1.20) с заменой М г на М*. Мо¬ 
мент М*(х)=хт л создает угол наклона столба а 2 , определяемый по анало¬ 
гии с (1.6) с учетом изменения знака: 

о* = —«АГ. (1.45) 

Угол а, зависит теперь от момента М в (х ) и от нормальных сил Ы(х). 

Используя (1.9), найдем: 



* Здесь я далее для упрощения записи индексы і и »+1 заменены на 1 и 2. 
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Имея в виду, что по рис. 11.2,6 

<*і = (с,— с х )ІЬ, 

и раскрывая значение М * по (1.44), получим: 

01 = ! х ах+ I * ах • (М7) 

Интегрируя первый член и заменяя множитель при втором интеграле че¬ 
рез к (1.14), получим: 

«і = ~ Р Рі) +*!**«• (1-48) 

Исходное уравнение (1.1) в данном случае, поскольку на сечение дейст¬ 
вуют только осевые силы и внешний момент отсутствует, примет вид: 

2 Л4 + ЯЬ = 0. (1.49) 

Приняв во внимание, что 2 М= —а 1 В и что а, согласно рис. П.2,б, опре¬ 
деляется как разность выражений (1.48) и (1.45), найдем из (1.49): 


(р°-Рр?) ■» 


-кN + зN" =— N. 


Отсюда с учетом (1.44) 

Я" — А* Я = Л1 В (х)/зВ; 

где А, определяется по (1.18), а В — по (1.24). 

При совместном действии М 3 (х) и М ъ (х) 


Я" — А.® Я = — 


1_ ( М в (х) М 3 (х) ' 


(1.50) 

(1.51) 

(1.52) 


тальной нагрузки уравнение (1.52) остается в силе, но М в (х) заменяется на 


N (х) =С г зЬАх + С,с1іА,х + 


М° (х) = М г (х) + М 3 (х) 

гом общем случае ( 
М° (х) М в (х) 


А* 5 


А,* з В 


Постоянная интегрирования С ь согласно (1,25), равна: 


ч а 




і 


т 3 \ 

В )’ 


постоянная С 2 определяется по (1.29), а А — по (1.28). 
Из (1.54) с учетом (1.44) найдем: 


(1.53) 

. (1.54) 

(1.55) 


/ т 3 т 3 \ I аЬ А, х \ 

А.» з ( В В ) (* А, сЬ А, Я) ’ ( ’ 5 } 

Из (1.56) видно, что при т?ІВ = т в ІВ имеем №= 0, и в столбах действует 
усилие только от внешних сил, равное: 





Несущая конструкция изгибается по схеме чистого изгиба, причем перемычки 
(ригели) не изгибаются. Момент в і-том столбе, согласно (1.1), 


Мі = В, (т*х — А/Ь)ІВ, (1.57) 

куда N подставляется с тем знаком, который она получит при вычислении 
(1.56). 

Перерезывающая сила в перемычке (ригеле) 


сЬ А. х \ 
сЬ к Н ) ' 


(1.58) 


Поперечные силы в столбах определяются по (ІІІ.68) с заменой (} г на 
т 3 и вычитанием т® , действующего в данном столбе. В выражение (ІІІ.68) 
<?„ и т э подставляются со своими знаками, причем знак <дп получается из 
вычисления (1.58), а распределенные моменты т 3 и т в считаются положи¬ 
тельными, если они создают перемещения по рис. 1.20. 

Прогиб получим, интегрируя выражение для угла наклона, определяемо¬ 
го как разность выражений (1.48) и (1.45): 

1 / В ( т 3 т в \ Г , зЪкН — аЬ Я х 1 

у - В» 1*» (, В ~ в ■][МН-х)- сЪХН ] + 

/Я 3 Н 3 х х 3 \) 

+ (т* + т*) (“а-а--»—5")}- (, - 59) 

Прогиб верха здания будет равен: 

1 Г В / т э т в \ Н 3 ] 

ІГ { *- (“Г—г) (ХЯ-*ЬХЯ) + — <* + «*)}. ( 1 . 60 ) 


К обоснованию формулы (111.79) и табл. (ІІІ.1). 

Из рис. Х.2 видно, что с возрастанием величины кН эпюра <2 П все боль¬ 
ше приближается к эпюре сдвигающих усилий в сплошной диафрагме, что, 
естественно, следует из возрастающей жесткости перемычек. При этом, как 
видно из графиков рис. 111.16, сечение, соответствующее (?„ шаі, приближает¬ 
ся к опорному сечению диафрагмы. Это подсказывает возможность предста¬ 
вить выражение для нормальной силы в опорном сечении диафрагмы в виде 
первого члена формулы (II 1.80) с поправочным коэффициентом с: 


Я тах = с 


<У н_ 

к Во 2 ' 


(1.61) 


Для определения с приравняем (1.61) к полученному в гл. III выраже¬ 
нию (II 1.74), при этом обозначим через С\ коэффициент, соответствующий 
а=1, через Со,5 — коэффициент, отвечающий значению а=0,5, и так далее. 
После несложных преобразований получим: 


а н ) 3 * 

. 2 к Н — 1 


" 0>3 (кН) 3 ’ с °- 2 1,22 3 (кН) 3 

Значения этих коэффициентов при 6=0,2 приведены в табл. ИМ 


3 (к Н) 3 
6 кН- 


(1.62) 

(гл. 
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2. О ПОПЕРЕЧНОЙ СИЛЕ В СТОЛБАХ ДИАФРАГМ 


Поперечная сила в столбе <2 не равна производной от момента М в этом 
столбе. При наличии распределенного момента т=т(х), имеющего (как в 
нашем случае) знак, противоположный знаку внешнего момента,, будет: М'= 
= <2—т 

а = М'+т. ( 2 . 1 ) 

Подставляя сюда М,- из (ІІІ.66) и ті = ф п иі/к, где и * расстояние от 
точки перегиба связи до оси столба і, найдем поперечную силу в і-том стол¬ 
бе (ІІІ.68): 


<Ъ 


( 2 . 2 ) 


где и (2п определяются для рассматриваемого сечения х соответственно 
по формулам (11.13) и (ІІІ.67). 

В отдельной односвязной симметричной диафрагме 

«і=<г*=-у-, (2.з) 


так как скобка во втором члене формулы (2.2) превращается в нуль. 

Интересной особенностью работы отдельных вертикальных несущих кон¬ 
струкций является возникновение между несимметричными вертикальными 
элементами в сечении х=0 сосредоточенных сил (см. рис. Х.З). 

Их найдем, приравняв х=0 в выражении (2.2) или (ІІІ.68). Так как 
0 Г (0)=0, то искомая сила будет: 


Р 


Оп 

к 


ЧА- 


и поскольку при х=0 Оп по (ІІІ.67) равно не нулю, г 

п «ИІЛ 


(2.4) 


(2.5) 


то Р по (2.4) равна нулю только в случае превращения в нуль выражения, 
стоящего в скобке, т. е. только в случае симметричной несущей конструкции. 

В простых плоскопараллельных несущих системах (рис. III.12) усилия в 
глухих диафрагмах определяются по обычным формулам расчета сплошного 
консольного стержня: Мі=— а'В ( ; (2—М; ; Чі=— <2,- . 

Так как Мі остается равным (ІІІ.65), то, выполнив дифференцирование, 
найдем поперечную силу и нагрузку в глухой диафрагме: 

( Ъ = _ ВГ [^ г — X В (зЬ А,х + Л сЬ Я,х — ~хн ~)] • ( 2 - 6 ) 

<7/ (х) = [<?(*) ( Л5Ь Я х + сЬ Хх] . (2.7) 

В этих формулах обозначения те же, что и в (ІІІ.63). 


3. ОСОБЕННОСТИ РАСЧЕТА РАМ, РАМО-ДИАФРАГМ 
И РАМНО-СВЯЗЕВЫХ ПЛОСКОПАРАЛЛЕЛЬНЫХ СИСТЕМ 


Поперечная сила в наружных колоннах рамо-диафрагмы (см. рис. Ѵ.1) 


(3.1) 
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(3.2) 


а момент в колонне в узле соединения с ригелем 

М к = 0,5 Оп о. 

Для внутренней колонны рамо-диафрагмы (см. рис. 1.2, е) : 

Ск = 2 0п о/А; (3.3) 

м к =* Оп». (3.4) 

Моменты в наружных (крайних) колоннах при х=Н 

Л4 К = 2 Оп о/З, (3.5) 

а во внутренних (средних) колоннах 

Л*к = 4(?п 0/3. (3.6) 

В формулах (3.1)—(3.6) Оп определяется по (ІІІ.67), (111.78) или 

(111.83). а о —по формулам, приведенным в § 1 гл. V. 

Одно- и двухпролетные рамы при одинаковых пролетах можно рассчи¬ 
тывать исходя из (ІІІ.51). Так, получены формулы (111.84) и (III.85). Если 
на раму действует сосредоточенная единичная сила в сечении и, то прогиб 
найдем из (ІІІ.87) или приближенно для сечений (х^и) 

«— ГрТ^ '"-'і’ + ^НгЧ + Т <"-*>• < 3 - 7 » 

Для сечений (х<и) прогиб определяется по этой же формуле с заменой х 
на и, и наоборот. 

Перерезывающая сила в ригелях рамы 

(2 П = ЛГ А = <Э Г А/Ь. (3.8) 

Моменты и поперечные силы в элементах рамы определяются, как указано 
выше для рамо-диафрагмы с подстановкой в формулы (2 П по (3.8). 

Действие момента Л1 в не вызывает в рамах того эффекта, который наб¬ 
людался в диафрагмах и рамо-диафрагмах. Поскольку для колонн принима¬ 
ется 2М=0, то из (1.50) следует /Ѵ= 0, т. е. под действием момента М* ра¬ 
ма в целом работает по схеме чистого_изгиба и в колоннах действуют толь¬ 
ко внешние силы (х), а в ригелях (2п=0. При этом угол наклона рамы в 
любом сечении х. согласно (1.49), равен: 


а = к 


Н* — х* 


(р°-р?) . 


(3.9) 


и прогиб, согласно (1.8), 


Р°2~Р°і 


(3.10) 


Пренебрегая продольной деформацией колонн в рамах рамно-связевой 
системы (рис. 1.19), т. е. полагая в (1.7) аі=0, получим вместо 1.20) уп¬ 
рощенное приближенное уравнение 


а" —а 2 а = —<2 Г /В, (3.11) 

где 

^ѴЦГ. (3.12) 

Решая уравнение (3.11) совместно с (1.26), найдем для глухой диаф¬ 
рагмы: 
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(3.13) 


^ = ~^( сьх+л$ьях - _ Ѵ" дс ~ і ) : 

^ = --Іг ( 8Ь х * + лсЬ Хх ~ Тя - ) : (ЗЛ4) 

й/ о 

Чі= (сЪкх + АсЪ\х). ( 3 . 15 ) 


Влияние продольных деформаций колонн более существенно при отно¬ 
сительно более мощных рамах и слабых диафрагмах, а также при узких и 
высоких рамах. 

Для продольных каркасов, т. е. при большой ширине рам, продольными 
деформациями колонн можно пренебрегать. 

Для поперечных каркасов влияние деформаций колонн следует учиты¬ 
вать (см. пример 8 гл. X). 

Характерными особенностями распределения нагрузки между глухой и 
проемной конструкциями являются, во-первых, двузначность эпюры нагруз¬ 
ки, передающей на проемную несущую конструкцию (будь то рама или про¬ 
емная диафрагма), и, во-вторых, возникновение в вершине несущей системы 
взаимно уравновешенных сосредоточенных сил взаимодействия между сплош¬ 
ными и проемными конструкциями подобно тому, как это было получено в 
прил. 2 для отдельной односвязной конструкции. Эта сила определяется из 
(2.6) при х=0. В данном случае 


±Р = 


2 В/ п В <7 
В« X В 


(3.16) 


Эти особенности объясняются различием свободной деформации сплош¬ 
ной и проемной конструкции. 

Поскольку эти конструкции связаны жесткими в своей плоскости дисками 
перекрытий, они вынуждены деформироваться совместно и одинаково, что и 
приводит к появлению вверху рамы сосредоточенной силы, не входящей в 
состав заданной внешней нагрузки. Эта сила возникает как давление диаф¬ 
рагмы на раму. Соответственно рама создает для диафрагмы как бы верх¬ 
нюю упругую опору, реакция которой равна этой силе. 

Двузначность эпюр нагрузки объясняется тем, что только в этом случае 
возможно совпадение упругой линии для проемной и сплошной конструкции. 

Если бы обе конструкции деформировались независимо друг от друга, то 
проемная получила бы в нижней части значительно больший прогиб, чем 
сплошная. Чтобы их прогибы оказались одинаковыми, нагрузка в нижней 
части сплошной диафрагмы должна возрасти, а в проемной —соответствен¬ 
но трансформироваться в нагрузку обратного знака. Проемная конструкция 
опирается на перекрытия, поддерживаемые более жесткими конструкциями, и 
тем самым дополнительно загружает их, а сама испытывает отрицательную 
реакцию (отпор) перекрытий, резко возрастающую около заделки. 


4. ОБ ЭКВИВАЛЕНТНЫХ ЖЕСТКОСТЯХ ЕЛ И ОР 
ДЛЯ ДИАФРАГМЫ С ПРОЕМАМИ 

Покажем, что для проемной диафрагмы или рамо-диафрагмы эквивалент¬ 
ный момент инерции поперечного сечения / вкв меняет по высоте диафрагмы 
не только свою абсолютную величину, но и знак [23]. 

Действительно, кривизна всей диафрагмы и кривизна ее отдельного стол¬ 
ба, очевидно, одинаковы, поэтому при учете только изгиба 

Мо|Е^ экв = М^|Е^^ . (4.1) 

Сокращая на Е и заменяя Мі согласно (1.1), найдем искомую величину эк¬ 
вивалентного момента инерции проемной диафрагмы 
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(4.2) 



Из (4.2) видно, что является переменной величиной — функцией х, 
поскольку N и А! 0 — величины, переменные по х, и закон их изменения раз¬ 
личен. Если N= 0, как это будет при абсолютно гибких или шарнирных свя¬ 
зях между столбами, то из (4.2) следует: 

У экв = 2 / = сопзі . 

Если Л/=М < \5°//°, т. е. при абсолютно жестких перемычках, имеем из 
(4.2) 

^ экв = ^0 = СОПЗІ . 


Только в этих двух случаях диафрагма имеет постоянный момент инер¬ 
ции всего сечения, не зависящий от х. При всех других значениях У, т. е. 
при наличии перемычек, обладающих конечной жесткостью, У Э кв будет изме¬ 
няться в функции (х). 

Может сложиться впечатление, что этот результат есть следствие трак¬ 
товки кривизны только как изгибной, тогда как фактически диафрагма (или 
составной стержень) искривляется по изгибно-сдвиговой форме подобно сплош¬ 
ному стержню, податливому на сдвиг. Однако заменяя в (4.1) левую и пра¬ 
вую часть'соответственно выражениями, учитывающими сдвиг, 


М° 2 Мі 

Е/ экв + О Р экв ' 2 ЕР, + ОР ’ 


(4.3) 


убеждаемся, что и в этом случае невозможно получить постоянные эквива¬ 
лентные жесткости. Действительно, при х=0. М°=2М ; = 0, поэтому 
СР вкв = 6Р, и если ОРзкъ — сопзі, то оба вторых члена в (4.3) сокращаются, 
оставляя для /эк? прежнее значение (4.2), переменное по высоте диафрагмы. 

Если в эквивалентном сплошном стержне, отыскивать только изгибную 
жесткостб исходя из 


М° _ 2 Мі ч. д* 
ЕЛ, КВ - 2ЕУ, + ОР ' 


(4.4) 


то придем к еще более сложному, тоже переменному по х выражению. 

Таким образом, попытки замены составного стержня (за исключением рам¬ 
ного [62]) сплошным с некоторыми постоянными жесткостями надо признать 
несостоятельными 1 . Поэтому, например, рассмотренная в § 3 гл. 1 консольно- 
заменяющая расчетная модель не может распространяться на системы, со¬ 
держащие диафрагмы с проемами, рамо-диафрагмы и тому подобные конст¬ 
рукции, для которых 2Е/=В#0. 

В заключение отметим, что учет сдвига в столбах по выражению (4.3) 
не изменяет усилия М, N и <2 П в отдельной диафрагме. Они могут по-преж¬ 
нему определяться по формулам, приведенным в § 3 гл. III и прил. 1—3. 

При этом, однако, надо иметь в виду, что сдвиг увеличивает кривизну и 
прогиб, а следовательно, изменяет соотношение между усилиями в различ¬ 
ных вертикальных несущих конструкциях, составляющих несущую систему 
(см. § 1 гл. V). Увеличенные перемещения в связи с учетом сдвига будут 
также оказываться на усилиях при расчете по деформированной схеме (см. 
гл. VIII). 


1 За исключением тех приближенных расчетов, где форма упругой кри¬ 
вой несущественна. 

210 



5. ВЫВОД УРАВНЕНИЯ (111.37) 


В многоавязных конструкциях и симметричных в плане несущих систе¬ 
мах в отличие от рассмотренных в прил. 1 и 2 нормальные силы в смежных 
столбах не одинаковы и перерезывающая сила в связях не равна производ¬ 
ной от нормальной силы в ближайшем столбе. Согласно рис. ІІІ.4, из равен¬ 
ства проекций всех сил на ось X получаем: 

1=і о 

Дифференцируя это выражение, будем иметь для любой пары смежных 
столбов аналогично (1.6) 

а 2і ~ 8 і. і+і 2 ' (Ь.2) 

і=\ 


Угол Оі, определяемый разностью продольных деформаций смежных вер¬ 
тикальных элементов (рис. 1ІІ.4), теперь будет равен в соответствии с (1.9) 
и (1.10) и с учетом действия вертикальной нагрузки 


(СП, ,+, 


I 


("> 1+ , ь, , +| 


I »« 


+ / 


М 1 і + 1 
®Л 1+1 


(5.3) 


Зависимость (1.7) остается в силе для каждого вертикального элемента 
многоовяэной конструкции или несущей системы, причем угол наклона а, = 
= а одинаков для всех столбов и колонн. Подставляя (5.2) и (5.3) в (1.7) 
и дифференцируя чтобы освободиться от интегралов, получим: 


щей 


— 8 і. /+і 2 ^ — к ‘- ж к{ - ‘+ 1 N^ +^ ~ я + ■ 

/=1 Ж 

Вместе с тем из условия, аналогичного (1.16), но для многосвязной несу- 
конструкции или симметричной несущей системы имеем: 




Приравнивая правые части (5.4) и (5.5) для столба і, получим выраже¬ 
ние для X,N { и точно так же для столба г—1 найдем 2 Ы", . 
ы /=1 ‘ Ж ' 

Используя эти выражения, запишем для каждого вертикального элемента 


^=2^-2*/- <*•«> 

/=1 1=1 
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Таким путем после несложных преобразований получим единую системѵ 
дифференциальных уравнений (ІІІ.37) —(Ш.38) произвольной многосвязной 
конструкции (рис. 1.2,з,и) или симметричной плоскопараллельной несущей сис¬ 
темы (рис. III.11) и др. 


6. УПРОЩЕННОЕ РЕШЕНИЕ ДЛЯ ШИРОКИХ МНОГОСВЯЗНЫХ 
ВЕРТИКАЛЬНЫХ НЕСУЩИХ КОНСТРУКЦИЙ 

В миогосвязных широких рамах и диафрагмах с равными или близки¬ 
ми по величине пролетами ригелей (перемычек) и с одинаковыми жесткостя¬ 
ми одноименных элементов (см. рис. 1.2,3, и), при одинаковых характеристи¬ 
ках податливости связей « перерезывающие силы (} ш во всех связях близки 
по величине, поэтому приближенно можно считать (см. рис. ІІІ.4) для всех 
средних колонн и столбов 


N1 *Я, +І » 2<г п/ -Х!<г пЖ «0. (6.1) 

В этих конструкциях вследствие большого расстояния между крайними 
столбами (колоннами) невелик параметр к в формуле (1.13), поэтому углом 
а,, который определяется этим параметром, можно пренебречь как малым по 
сравнению с а 2 и принять а~а 2 . Тогда вместо (1.20) получим (3.11), где X 
определяется по (3.12). 

Решения (3.13) и (3.15) для Мі и остаются справедливыми и в дан¬ 
ном случае. Нормальная сила в крайних столбах, согласно (1.1), 

УѴ = -^- (Л1'-2М;). (6.2) 


Перерезывающая сила в перемычках 

ТІг)] ; (6 ' 31 

поперечная сила в і-том столбе диафрагмы 

[* 1 ‘ +л 


где т — число пролетов перемычек. 

Прогиб любого сечения х и верха рассматриваемой диафрагмы из (ІІІ.69) 


|гіі ХН — сЬ Хх + А (зН ХН — зЬ X х) + 

, , » М. 


- (сЬ ХН + А зЬ ХН — а) +М Г (Я)> 


(6.5) 

( 6 . 6 ) 


где уд и /“находятся по (ІІІ.70) и (11.15). 

При пяти и более пролетах, а следовательно, и большой ширине диаф¬ 
рагмы у 0 и /° из-за большого значения В 0 (1.19) оказываются малыми срав¬ 
нительно со вторыми членами в (6.5) и (6.6), а потому могут быть отбро¬ 
шены без существенного снижения точности результата. В таком случае при 
ХН >3 можно приближенно считать (при я=1) 
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( = (!Ч/Ь) (ЯД-ЯѴ2-1/Я*). (6.7) 

Для широкой многосвязной рамы ввиду 2М<=0 из (6.2) имеем для 
усилий N в крайних колоннах формулу (ІІІ.51). Соответственно перерезыва¬ 
ющая сила в ригелях равнопролетной многосвязной рамы 

§ а = М'Нх<}гііІЬ, (6.8) 

и угол наклона, согласно (1.15) при аі«0, 

0 = 5 N'=8^ Г |Ь, (6.9) 

а прогиб в сечении х определяется по (II 1.85) при у°= 0. 

Во всех формулах данного пункта Ь — растояние между крайними ко¬ 
лоннами или столбами (см. рис. 1.2,з, и). 



Таблица соотношений между некоторыми единицами физических величин, подлежащих изъятию, и единицами СИ 



Единица 


Величина 

подлежащая изъятию 

по СИ 


наименование 

обозначение 

наименование 

обозначение 

Соотношение 


Сила, нагрузка, вес 

килограмм чтила 
тонн а чтила 

грамм-сила 

кгс 

тс 

ГС 


ньютон 

н 

1 КГС«9,8 Н«.Ю Н 

1 тс«9,8 -ІО 3 Н« 

«10 кН «0,01 МН 

1 гс«9,8-Н«10 мН 

Линейная нагрузка 
Поверхностная нагруз- 

килограмм-сила на метр 
килограмм-сила на квад¬ 
ратный метр 

кгс/м 

кгс/м 2 

ньютон на метр 
ньютон на 
квадратный 
метр 

Н/м 

Н/м 2 

1 кгс/м «10 Н/м 

1 кгс/м 2 «10 Н/м 2 

Давление 

килограмм-сила на квад¬ 
ратный сантиметр 
миллиметр водного стол¬ 
ба 

миллиметр ртутного стол¬ 
ба 

кгс/см 2 

мм вод. ст. 

мм рт. ст. 


паскаль 

Па 

1 кгс/ом 2 «9,8-10 4 Па» 
« ІО 5 Па =0,1 МПа 

1 мм вод. ст.«9,8 Па« 
«10 Па 

I мм рт. ст. «133,3 Па 

Механическое напря¬ 
жение 

Модуль продольной уп¬ 
ругости, модуль сдвига, 
модуль объемного сжа¬ 
тия 

килограмм-сила на квад¬ 
ратный миллиметр 
килограмм-сила на квад¬ 
ратный сантиметр 

кгс/мм 2 

кгс/см 2 


паскаль 

Па 

1 кгс/мм 2 «9,8-10 е Па « 
« ІО 7 Па= 10 МПа 

1 кгс/см 2 «9,8 ІО 4 Па« 
«ІО 5 Па = 0,1 МПа 

Моменгг силы, момент 
пары сил 

•к илогр ам м чтила -метр 

кгс-м 

ньютон-метр 

Нм 

1 кгс-м«9,8 Н м» 

«10 Н-м 
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